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resumo As ligações viga-pilar são consideradas como sendo a região mais critica e 
susceptível das estruturas de betão armado, quando sujeitas à ação 
sísmica. O comportamento global da estrutura de betão armado está 
dependente do desempenho destas ligações. Quando sujeitas à ação 
sísmica, as ligações viga-pilar de estruturas antigas são mais vulneráveis e 
possuem um fraco desempenho em comparação com os edifícios em betão 
armado mais atuais (estruturas projetadas de acordo com a 
regulamentação atual). Por isso, é recorrente em ligações viga-pilar de 
estruturas antigas, a necessidade de as reparar e reforçar, de modo a 
melhorar a performance do edifício durante os sismos. 
A presente dissertação incide sobre o reforço de ligações viga-pilar sujeitas 
a carregamentos cíclicos, e representativas de estruturas de edifícios de 
betão armado construídos até à década de 70. Neste âmbito, é realizada 
uma revisão bibliográfica sobre as ligações viga-pilar, e sobre diferentes 
métodos de reparação e reforço de elementos estruturais de betão armado. 
O estudo desenvolvido centra-se na análise comparativa entre as soluções 
de reforço adoptadas e os resultados obtidos nos trabalhos desenvolvidos 
por Melo (2009) e Garcia (2011). 
Para o efeito, neste trabalho procedeu-se ao dimensionamento, execução, 
ensaio e análise de soluções de reforço sísmico a aplicar num conjunto de 
provetes que simulam as ligações viga-pilar interiores de estruturas antigas 
de betão armado. Deste modo, as soluções de reforço passaram pelo 
recurso ao encamisamento em betão armado de três provetes testados e 
analisados pelos autores anteriormente referidos. A primeira solução 
consistiu no encamisamento total de betão armado do pilar do provete IPC. 
A segunda proposta de reforço passou pelo encamisamento em betão 
armado das vigas e pilares dos provetes IPD e IPE. No entanto, os varões 
longitudinais de reforço do pilar do provete IPD contornaram as vigas, de 
modo a evitar a furação das vigas. 
Com base nos resultados experimentais obtidos foi possível compreender o 
sucesso e fiabilidade das ligações viga-pilar reforçadas com recurso ao 
encamisamento em betão armado, quando sujeitas a carregamento 
cíclicos. 
 
  
   
  
keywords Reinforced concrete (RC) structures, Beam-column joints, reinforcement, 
Reinforced concrete jacketing, cyclic behaviour. 
abstract Beam-column connections are considered to be the region most critical and 
susceptible of reinforced concrete structures when subjected to seismic 
action. The overall behavior of the concrete structure is dependent on the 
performance of these links. When subjected to seismic action, beam-
column connections of old structures are more vulnerable and have poor 
performance compared to current RC buildings (structures designed 
according to current regulations). Therefore, more often than not, the joints 
of such old structures require retrofitting in order to deliver better 
performance during earthquakes. 
 
This dissertation focuses on the reinforcement of beam-column joints 
subjected to cyclic loadings, and representative of reinforced concrete 
building structures built to the 70`s. In this context, it is carried out a 
literature review on the beam-column joints, and on different methods of 
repair and reinforcement of structural elements of reinforced concrete. The 
study conducted focuses on the comparative analysis of the adopted 
reinforcement solutions and the results of the work of Melo (2009) and 
Garcia (2011). 
 
For the purpose of this study was undertaken to design, implement, test and 
analysis of seismic reinforcement solutions to implement a set of samples 
that simulate the inner beam-column joints of old concrete structures. Thus, 
the reinforcement solutions adopted consisted in the use of the reinforced 
concrete jacketing of three specimens tested and analyzed by the authors 
mentioned above. The first solution was a total reinforced concrete jacketing 
of the IPC specimen column. The second proposal passed on the reinforced 
concrete jacketing of the beams and columns of IPD and IPE specimens. 
However, the longitudinal rods of specimen pillar reinforcement beams IPD 
rounded so as to avoid drilling of beams. 
 
The experimental results obtained were used to understand the success 
and reliability of beam-column connections reinforced with reinforced 
concrete jacketing, when subjected to cyclic loading. 
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1. INTRODUÇÃO 
1.1. Enquadramento Geral 
No contexto da dinâmica natural do Planeta, a ocorrência de desastres naturais é muito 
comum. Estes eventos afetam o planeta e humanidade de forma grave e extensa, tendo como 
resultado prejuízos materiais e a perda de vidas humanas. 
Devido à imprevisibilidade e inconsistência das características associadas aos sismos, 
verifica-se que a sua ocorrência é alarmante uma vez que pode provocar significativas 
alterações no edificado, e que por sua vez pode por em causa a sua estabilidade e integridade. 
Desta forma tornou-se imperativo a criação de uma área de estudo, denominada Engenharia 
Sísmica, de forma a minimizar os efeitos provocados por estes fenómenos. 
A associação do betão com o aço deu origem ao material denominado betão armado, 
recurso imprescindível na construção civil. Com o aperfeiçoamento, maximização do 
desempenho dos materiais e a criação de regulamentação mais rigorosa foi possível conceber 
edifícios que pudessem responder de forma mais eficaz às ações sísmicas, através, por 
exemplo, da alteração de varões lisos por varões nervurados, da utilização de betões com 
melhores características mecânicas. 
Segundo Pampanin et al. (2002), antes da implementação dos mais recentes 
regulamentos sísmicos, as regras de construção eram bastante elementares, isto é, os edifícios 
eram apenas dimensionados para cargas gravíticas, os detalhes de dimensionamento eram 
insuficientes ou inexistentes, havia menor ductilidade tanto a nível local como a nível global 
resultando num ineficiente desempenho do edifício. Na Europa, particularmente em Portugal, 
a antiga regulamentação estrutural não definia critérios para o dimensionamento sísmico, 
apenas métodos simplificados de cargas horizontais equivalentes, por isso grande parte dos 
edifícios construídos até a década de 70 apresentam hoje em dia diversas limitações tais 
como: betões de fraca qualidade e armadura de varões lisos (à qual se soma más 
características de aderência). Consequentemente, verifica-se que as ligações viga-pilar das 
estruturas de betão armado tornam-se bastante suscetíveis à ação sísmica. Apesar de por vezes 
as vigas e os pilares manterem-se intactos após a ocorrência de um sismo, na maioria das 
vezes constata-se que a integridade do edificado é comprometida pelas ligações viga-pilar, 
onde estes elementos se intersectam. Por isso, o projeto sísmico das ligações viga-pilar 
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assume uma enorme importância, que requer especial atenção ao detalhe das disposições 
construtivas, de modo a conferir maior resistência e ductilidade a estas regiões.  
A elevada vulnerabilidade correlacionada com o risco económico e humano associado a 
este tipo de construções foi comprovada por Fernandes et al. (2010) nas observações que fez 
em sismos recentes como: Sichuan, China (2008); L`Aquila, Itália (2009); Port-au-Prince, 
Haiti (2010); Concepción, Chile (2010). 
Com o melhoramento das características dos materiais e surgimento de regulamentação 
mais rigorosa, prevê-se que as estruturais atuais e futuras possuam uma maior capacidade para 
resistir à ação dos sismos. Assim, torna-se imperativo reabilitar as estruturas existente que 
apresentam debilidades, de forma a conferir-lhes um bom desempenho de uma construção 
face à ocorrência de um sismo. 
 
1.2. Âmbito e Objectivos da dissertação 
Nos últimos anos, diversos estudos tem sido desenvolvidos no sentido de entender que 
parâmetros moldam o comportamento de estruturas de betão armado, especialmente em 
ligações viga-pilar. No entanto, verifica-se também que a literatura existente ainda carece de 
estudos relativos ao encamisamento em betão armado em ligações viga-pilar. 
Muitos dos edifícios construídos em betão armado não foram dimensionados tendo em 
conta as solicitações sísmicas, para além de que, muitos destes edifícios eram constituídos por 
armadura lisa e betões de fraca qualidade. 
Com esta dissertação pretende-se dimensionar, detalhar, reforçar e ensaiar soluções de 
reforço por encamisamento de betão armado num conjunto de três nós viga-pilar. Os três 
provetes em causa já foram dimensionados e sujeitos a carregamentos horizontais cíclicos, 
servindo de base para o trabalho desenvolvido por Melo (2014) e por Garcia (2011). 
Tendo como objectivo avaliar o comportamento das ligações viga-pilar face a 
carregamentos cíclicos, as soluções de reforço propostas tem em consideração os seguintes 
aspectos: 
• Como se encontra estipulado no Eurocódigo 8 (CEN 2004b) deverá garantir-se que o 
somatório dos momentos resistentes dos pilares seja superior a, pelo menos, 30% do 
somatório dos momentos resistentes das vigas; 
• As soluções de reforço devem de garantir uma melhoria no comportamento das 
ligações face a carregamentos cíclicos; 
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• Garantir, em caso de formação de rótulas plásticas, que estas ocorram na zona das 
vigas em detrimento dos pilares; 
• As soluções de reforço devem de ser de fácil e rápida execução. 
1.3. Organização da dissertação 
A presente dissertação encontra-se dividida em oito capítulos e diversos subcapítulos. 
No presente capítulo faz-se um breve enquadramento sobre o tema desenvolvido, bem 
como do seu âmbito e principais objectivos. 
O capítulo 2 aborda vários temas relacionados com as ligações viga-pilar de estruturas 
de betão armado. Neste capítulo procura-se compreender a influência dos sismos nas 
estruturas de betão armado, e de que modo estas ações influenciam o comportamento das 
ligações viga-pilar. Aborda-se ainda os parâmetros e variáveis associadas a este tipo de 
ligações. 
 No capítulo 3 são abordados vários temas relacionados com a reparação e reforço de 
estruturas e de elementos estruturais. Neste capítulo, apesar de se apresentar, de uma maneira 
geral, as várias técnicas de reparação e reforço existentes no mercado, dá-se especial enfâse à 
técnica de reforço por encamisamento em betão armado. 
No capítulo 4 são apresentados os casos de estudo, particularmente as ligações viga-
pilar estudadas. São apresentados uma série de parâmetros, nomeadamente: características 
geométricas e propriedades mecânicas dos provetes; análise da capacidade resistente dos 
provetes originais. 
No capítulo 5 aborda-se todos os parâmetros relativos ao dimensionamento e execução 
das soluções de reforço (encamisamento de betão armado) dos três provetes estudados. Por 
último, apresenta-se neste capítulo os trabalhos de reparação levados a cabo no provete IPC. 
No capítulo 6 descreve-se o funcionamento da plataforma de ensaio horizontal. 
Apresenta-se ainda os resultados da investigação experimental referente aos nós interiores 
planos reforçado com encamisamento em betão armado, nomeadamente: relação força-
deslocamento; energia dissipada; amortecimento equivalente; danos observados; e 
Comprimentos das rótulas plásticas. 
No capítulo 7, e de maneira semelhante ao capítulo anterior, realiza-se dois tipos de 
análise: uma primeira análise comparativa entre os diferentes provetes reforçados e uma 
segunda análise comparativa entre os provetes reforçados e os provetes originais. 
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Por último, no capítulo 8 são apresentadas as principais conclusões das diferentes 
análises durante este trabalho, e apresentam-se ainda possíveis propostas de trabalhos futuros. 
  
Capítulo 2 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Ligações viga-pilar em 
estruturas de betão armado  
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2. LIGAÇÕES VIGA-PILAR EM ESTRUTURAS DE BETÃO 
ARMADO 
Nas estruturas de betão armado as ligações viga-pilar desempenham um papel importante na 
transferência de forças e momentos entre vigas e pilares. Segundo Li et al. (2013), quando 
estas ligações se encontram sujeitas à ação sísmica, a mudança de direção dos momentos que 
se verifica provoca um aumento significativo das tensões no núcleo das ligações, acelerando a 
sua deterioração mecânica. Evidentemente que, em função da intensidade destas ações, pode-
se verificar a ocorrência de inúmeros fenómenos que afetam o desempenho da estrutura, quer 
em termos de deslocamentos, quer em termos de resistência. Assim destacam-se: diminuição 
da aderência entre aço e betão (podendo dar origem ao fenómeno de escorregamento); 
fissuração diagonal; distorções provocadas pelas tensões de corte no nó. 
Deste modo, é imperativo que as ligações viga-pilar sejam dimensionadas de modo a 
serem dotadas de resistência e rigidez suficiente para manter a estabilidade e integridade da 
estrutura. 
Segundo Park e Paulay (1973), as ligações viga-pilar desenvolvem descontinuidades 
mecânicas e geométricas que devem ser tidas em conta. Como tal, aquando do 
dimensionamento destas ligações é necessário conhecer os esforços que vão limitar o 
desempenho das mesmas. De um modo geral, os autores exaltam a necessidade de se ter em 
conta os seguintes aspectos: 
• O comportamento das ligações, em serviço, deve ser qualitativamente igual ao 
comportamento dos elementos que serão ligados; 
• As ligações devem de possuir resistência suficiente para suportar os carregamentos 
mais desfavoráveis impostos nos elementos estruturais a serem conectados; 
• O arranjo das armaduras nas ligações não deve dificultar a sua colocação, nem a 
compactação do betão aquando da sua execução. 
2.1. Principais causas de danos e colapso de edifícios de betão armado 
provocados pela ação sísmica 
É um facto que grande parte dos edifícios construídos até à década de 70, não possuindo 
qualquer tipo de especificação em relação às ações sísmicas, constituem um grave problema 
para a sociedade. Por outro lado, segundo Varum et al. (2005), a existência de 
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regulamentação por si só não é suficiente para garantir a segurança das estruturas face à ação 
de um sismo. Estes consideram que, de forma a garantir um bom desempenho global da 
estrutura face a um sismo, é necessário que a qualidade de projeto e de construção sejam 
garantidas.  
Pela tabela 1 é possível verificar os prejuízos que alguns países, com regulamentação 
sísmica, apresentaram face à ocorrência de um sismo. Os dados apresentados na tabela 1 têm 
em consideração alguns sismos ocorridos a partir da década de 70, e foram retirados da base 
de dados internacional de desastres, Centre for Research on the Epidemiology of Disasters 
(CRED). 
Tabela 1. Danos provocados por sismos a partir de 1970 (The International Disaster 
Database - CRED) . 
País Data Danos Económicos ( x109 US$) Número de mortes 
Itália 23-nov-1980 20.0 4689 
EUA 17-jan-1994 30.0  60 
Japão 17-ago-1995 100.0 5297 
Japão 23-out-2004 28.0 40 
Japão 11-mar-2011 210.0 19848 
 
De acordo com Melo (2009), os principais factores de dano e colapso das estruturas devido à 
ação sísmica dividem-se em externos e internos. Os primeiros referem-se aos problemas 
relacionados com o tipo de solo e edificações adjacentes. Os segundos referem-se à própria 
estrutura. 
Em relação aos factores externos, Lopes (2008) refere que os inconvenientes que 
surgem durante os sismos devem-se, na maioria dos casos, ao local escolhido para 
implantação dos edifícios (zonas de falhas ativas; terrenos com grande potencial de 
liquefação; zona de cheias; zonas que amplificam o efeito das ondas sísmicas), onde não se dá 
a devida importância ao tipo de solo e ao tipo de arquitetura, levando à inadequada 
continuidade dos elementos estruturais e ligações deficientes, figura 1 a) e b).  
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a) 
 
b) 
Figura 1. Efeito da liquefação dos terrenos: a) Niigata, 1964; b)Turquia, 1999; Bhatt (2007). 
No que diz respeito aos fatores internos, Varum et al. (2005) referem alguns fatores 
associados ao dano e colapso das estruturas de betão armado quando sujeitos à ação sísmica, 
nomeadamente: 
• Deficiente ou inexistente pormenorização da armadura transversal de esforço 
transverso e de confinamento; 
• Má pormenorização da amarração e sobreposição da armadura; 
• Elevada concentração de armadura nas zonas de formação de rótulas plásticas pode 
levar ao aparecimento de vazios, devido à má compactação por excesso de armadura; 
• Ductilidade insuficiente; 
• Reduzida capacidade de resistência aos esforços de corte; 
• Reduzida capacidade resistente à flexão; 
• Influência das paredes de alvenaria no comportamento sísmico das estruturas; 
• Ocorrência do mecanismo viga forte – pilar fraco, o que origina inúmeros 
inconvenientes, sendo o mais comum o fenómeno soft storey (Piso vazado); 
• Influência das paredes de alvenaria no comportamento sísmico das estruturas; 
• Influência dos modos de vibração altos. 
O tipo de fundação é outro fator que condiciona o desempenho das estruturas face à ação 
sísmica. A escolha inadequada do tipo de fundação pode gerar deformações excessivas do 
solo, que em caso da ocorrência de um sismo pode originar assentamentos elevados e, 
consequentemente, o colapso da estrutura, figura 2. 
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Figura 2. Assentamento devido às fundações; Garcia (2011) 
Segundo Garcia (2011), a interrupção ou enfraquecimento do sistema estrutural na base é 
outro fator relevante que contribui para um inadequado desempenho das estruturas face às 
ações sísmicas. Geralmente, ao nível do rés-do-chão, recorre-se à eliminação de paredes de 
forma a se obter espaços com maior área, ou então em pisos intermédios, onde é interrompida 
a continuidade da caixa de escadas ou de paredes, figura 3 a) e b). Este tipo de irregularidades 
estruturais prejudicam gravemente a integridade e resistência do edifício. 
 
a) 
 
b) 
Figura 3. Danos em edifícios devido à redução de rigidez por suprimento de elementos 
estruturais: a) redução das paredes ao nível do rés-do-chão; b) piso vazado; Garcia (2011). 
A inadequada capacidade resistente das ligações viga-pilar está, geralmente, associada à fraca 
aderência entre os materiais que constituem o betão armado, especialmente em situações de 
carregamento dinâmico. De acordo com Varum et al. (2005), em muitas ocasiões assume-se, 
na análise estrutural, que a aderência entre o betão e o aço é realizada de forma perfeita, o que 
implica uma total compatibilidade de deformações entre os dois materiais. No entanto, este 
principio apenas é válido para os estágios iniciais de carregamento e para valores reduzidos de 
tensão. Para valores consideráveis de carregamento, simultaneamente com a formação de 
fissuras, ocorrem perdas de ligação entre o aço e o betão, o que dá origem ao fenómeno do 
escorregamento das armaduras (fenómeno com maior evidência em varões do tipo liso), 
figura 4 a) e b). 
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a) 
 
b) 
Figura 4. a) e b) Danos estruturais por inadequada ligação o aço e betão (Escorregamento); 
Garcia (2011) e Varum et al. (2005). 
Para além deste fenómeno, Garcia (2011) menciona outros fatores relacionados com o colapso 
das ligações viga-pilar: 
• Rotura por tensão diagonal de tração. Este tipo de rotura ocorre quando as 
tensões provenientes do momento flector não são absorvidas pela armadura; 
• Rotura por tensões de tração normais às armaduras longitudinais, e ocorre no 
betão pela tensão de fendilhação, devido à mudança de direção dos varões da 
armadura principal traccionada; 
• Rotura por esmagamento das armaduras principais. Este tipo de rotura deve-se, 
essencialmente, à cedência da armadura no interior do nó viga-pilar, causando 
grandes deformações no respectivo nó; 
• Rotura por deficiente ou inadequada ancoragem; 
• Rotura por esmagamento do betão nas zonas comprimidas. Este tipo de rotura 
ocorre quando a ligação viga-pilar possui uma resistência à compressão inferior 
à resistência dos elementos estruturais (vigas e pilares). 
2.2. Ligações Viga-pilar 
Nas estruturas porticadas de betão armado existem regiões onde as extremidades das vigas 
intersectam os pilares, regiões essas denominadas por ligações viga-pilar. Estas desempenham 
um papel importante na estabilidade e integridade de uma estrutura, sendo responsáveis pela 
transferência de forças e momentos das extremidades das vigas para os pilares. 
Segundo Priestley e Thomas (1992), os nós podem ser classificados quer em termos de 
configuração geométrica, quer em termos de desempenho estrutural. Devido às diferenças nos 
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mecanismos de ancoragens, é recorrente dividir os nós em dois grupos, figura 5: a) Nós 
exteriores; b) Nós interiores. 
 
a) 
 
b) 
Figura 5. Nó viga-pilar: a) exterior; b) interior. 
De forma a se atingir um comportamento estrutural satisfatório, os autores Priestley e 
Thomas (1992) indicam alguns fatores que estas ligações devem cumprir, nomeadamente: 
• A capacidade resistente do pilar não deve de ser prejudicada pelas degradações que 
ocorrem no interior do nó; 
• As ligações viga-pilar devem de responder em regime elástico, durante a ocorrência de 
sismos de intensidade moderada; 
• A resistência do nó não deve ser menor do que valor máximo correspondente ao 
desenvolvimento do mecanismo de rótula plástica;  
• As deformações dos nós não podem favorecer o aumento do drift nos diferentes 
andares; 
• O reforço de um determinado nó não deve de causar inconvenientes na construção. 
2.3. Parâmetros e variáveis analisadas nas ligações viga-pilar 
Segundo Pantazopoulou e Bonacci (1993), a principal dificuldade mecânica existente nas 
ligações viga-pilar consiste na existência de um elevado número de forças que surgem numa 
região, com área e geometria, relativamente pequena. Além disto, o desempenho das ligações 
é fortemente condicionado por diversas variáveis, que podem estar relacionadas com: 
• Geometria das secções; 
• Intensidade das tensões de corte instaladas nas ligações; 
• Resistência dos materiais, nomeadamente do betão; 
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• Confinamento do nó. 
De forma a obter uma descrição completa do comportamento mecânico das ligações, e 
perceber qual a influência destas variáveis, os autores Pantazopoulou e Bonacci (1993) 
realizaram uma compilação de resultados experimentais conduzidos em países como Estados 
Unidos da América, Japão, Canadá e Nova Zelândia, durante um período de trinta anos. Nesta 
compilação foram identificados e estudados os principais parâmetros que influenciam a 
resposta estrutural das ligações viga-pilar (tanto em ligações interiores como exteriores, sem 
presença de laje). Posteriormente, os autores compararam os resultados obtidos com os 
resultados de dois modelos analíticos (um modelo de elementos finitos não-lineares, e um 
segundo modelo baseado nas condições de equilíbrio e compatibilidade das ligações), por 
forma a avaliar a capacidade dos modelos na simulação da resposta mecânica das ligações. 
Assim, as variáveis consideradas nos estudos experimentais foram: 
• Aderência aço-betão; 
• Armadura transversal; 
• Ancoragem; 
• Tipo de carregamento; 
• Nível de esforço axial; 
• Propriedades geométricas dos elementos; 
• Resistência à compressão do betão; 
• Resistência do aço. 
2.3.1. Aderência aço-betão 
A resposta das estruturas de betão armado sujeitas às ações cíclicas é significativamente 
condicionada pelo comportamento da aderência aço-betão. De acordo com Fernandes et al. 
(2010), quando este tipo de estruturas se encontram sob a atuação deste tipo de ações a 
aderência sofre uma degradação progressiva, dando origem ao mecanismo do escorregamento 
aço-betão. Esta degradação e os efeitos provocado pelo escorregamento são mais importantes 
e evidentes em elementos com armadura lisa. Deste modo, o mecanismo do escorregamento é 
identificado como sendo o responsável pelo dano e colapso de estruturas de betão armado. 
De acordo com Melo (2009), a análise de estruturas de betão armado é realizada 
assumindo uma aderência perfeita entre os materiais que constituem o betão armado, o que se 
traduz na total compatibilidade de deformações entre o aço e o betão. Contudo, esse 
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pressuposto só é válido nos estágios iniciais de carregamento e para valores de tensão 
reduzidos. Para valores mais elevados do carregamento, e ao mesmo tempo que surgem as 
fissuras, a aderência aço-betão vai se degradando dando origem a deslocamentos relativos 
entre a armadura e o betão envolvente, surgindo assim o fenómeno do escorregamento das 
armaduras. 
De acordo com Fernandes (2000), a aderência resulta da combinação de três 
mecanismos, nomeadamente: aderência química; aderência por atrito; aderência mecânica. 
O primeiro mecanismo surge devido à existência das ligações físico-químicas na 
interface dos dois materiais durante o processo de presa do betão. Segundo a autora, a 
destruição deste tipo de aderência ocorre ou para ações de serviço ou por retração do betão. A 
parcela da aderência química, designada por resistência Rq, pode ser determinada a partir do 
ensaio da separação de um bloco de betão sobre um chapa metálica, figura 6. 
 
Figura 6. Aderência química; adaptado de R. M. Fernandes (2000). 
Relativamente à aderência por atrito, a mesma autora refere que esta resulta das ações 
das forças de atrito entre o aço e o betão, e varia com a rugosidade do varão de aço. O valor 
da aderência por atrito pode ser obtido a partir do ensaio de arrancamento, que consiste na 
aplicação de uma força de tração de valor Ra, figura 7. 
 
Figura 7. Aderência por atrito; adaptado de R. M. Fernandes (2000). 
Segundo Filho (2005), a aderência mecânica existe, principalmente, em varões nervurados. 
Após ocorrer a ruptura por aderência química, as nervuras criam forças de compressão no 
betão perpendiculares a estas, evitando o escorregamento. No caso dos varões lisos, estes 
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possuem irregularidades e ondulações que fornecem alguma resistência mecânica, mas de 
valor muito inferior ao dos varões nervurados, figura 8. 
 
Figura 8. Resistência mecânica de um varão liso, Filho (2005). 
De acordo com Paulay e Priestley (1992), o desempenho da aderência aço-betão é 
condicionado por vários fatores, nomeadamente:  
• velocidade e duração do carregamento;  
• escorregamento das armaduras;  
• resistência do betão;  
• classe do aço; 
•  recobrimento e espaçamento das armaduras; 
•  diâmetro dos varões de aço;  
• comprimento de ancoragem;  
• tipo e geometria das nervuras dos varões;  
• efeito de confinamento;  
• quantidade e posição da armadura transversal. 
2.3.2. Armadura Transversal 
De acordo com Scott (1999) e Ortiz (1993), a presença de armadura transversal na ligação 
viga - pilar aumenta a sua resistência até um certo ponto, onde a partir daí, o acréscimo deste 
tipo de armadura não provoca grandes melhorias no desempenho da ligação. Quando não 
existe armadura transversal suficiente no nó, as tensões transversais não conseguem ser 
suportadas pela resistência à tração do betão, originado fissuras diagonais, e consequente 
rearranjo das tensões internas do nó. Com o agravamento do carregamento, a ligação deixa de 
ter capacidade para absorver os esforços de corte, levando à propagação das fissuras e ao 
destacamento do recobrimento da armadura, levando à rotura do nó viga-pilar. Deste modo, a 
existência de armadura transversal permite controlar e limitar a propagação das fissuras. 
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2.3.3. Ancoragem 
Segundo Júnior e Giongo (2008), o principio da ancoragem pretende garantir, a partir do 
fenómeno da aderência, a transmissão de forças de tração e compressão do betão para os 
varões de aço, de modo a garantir a inexistência de danos ou ruína das ligações viga-pilar. 
Estes referem ainda que, para além da aderência, existem outros parâmetros que 
condicionam as condições e comprimento adequado das ancoragens, nomeadamente:  
• qualidade e resistência do betão;  
• posição das armaduras em relação às etapas de betonagem;  
• forças de tração nos varões; 
• arranjo da própria ancoragem. 
Nas edificações mais antigas os tipos de ancoragem mais utilizados são as ancoragens 
retas e ancoragens curvas. De acordo com Fusco (1995), nas ancoragens retas, as forças são 
transmitidas através de solicitações transversais. Por outro lado, nas ancoragens curvas, para 
além das solicitações transversais, uma parte da força é transmitida para o betão por 
compressão. No entanto, a essas tensões estão associadas tensões de tração que provocam a 
fendilhação do betão. 
2.3.4. Tipo de carregamento atuante 
Os carregamentos existentes nas ligações viga-pilar podem variar segundo o sentido, 
intensidade e reversibilidade (aspecto característico das ações cíclicas).  
Segundo Garcia (2011), existem, de um modo geral, dois tipos de carregamentos 
presentes nas estruturas: o carregamento estático, que pode atuar permanentemente na 
estrutura, e o dinâmico, onde o tempo de atuação varia. O carregamento estático pode ser de 
longa duração, de curta duração, ou monotónico. Por outro lado, as ações dinâmicas podem 
ser de vários tipos, entre as quais de destacam as ações cíclicas, caracterizadas por uma 
determinada amplitude de deslocamento ou tensão. 
De acordo com Garcia (2011), os carregamentos monotónicos são caracterizados por 
um incremento de força, ou de deslocamento, de forma ascendente, a velocidade constante, e 
sem inversão do sentido de carregamento. Este tipo de solicitação não induz fadiga na 
aderência entre o aço e o betão, obtendo-se valores mais elevados para a tensão última da 
aderência. 
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Segundo Melo (2009) e CEB (1996), as cargas cíclicas podem dividir-se em duas 
categorias: a primeira é designada por número baixo de ciclos (low-cycle), com menos de cem 
ciclos, mas com grandes intervalos de tensão de aderência, produzindo problemas no estado 
limite último, característico de sismos e ventos fortes. A segunda categoria designa-se por 
número elevado de ciclos (high-cycle) que resulta da fadiga da estrutura, com baixos 
intervalos de tensão de aderência, característico dos carregamentos de serviço. De acordo com 
o tipo de força aplicada, o carregamento cíclico pode ser repetido ou unidirecional 
(semelhante ao carregamento cíclico), com rotura por fadiga, ou alternado (característico de 
sismos). 
Garcia (2011) refere que os carregamentos cíclicos, tanto o repetido como o alternado, 
provocam danos evidenciados com o aparecimento de microfissuração na estrutura. Os 
principais efeitos resultantes da aplicação de cargas cíclicas no betão são a perda da rigidez do 
material e o aparecimento das deformações permanentes, devido à evolução de microfissuras. 
De uma forma geral, o betão, quando sujeito a carregamentos cíclicos, apresenta um 
comportamento mais complexo quando comparado com o carregamento monotónico. 
De acordo com Filho (2005), o comportamento do betão quando sujeito a ações cíclicas 
repetidas pode ser comparado com o comportamento que este apresenta quando sujeito a 
ações de longa duração. Ou seja, o efeito de repetição das cargas gera um aumento das 
deformações, produzindo um agravamento das fissuras dos elementos fletidos. Este fenómeno 
é semelhante ao que se desencadeia quando existem cargas permanentes (fenómeno designado 
de “fluência”).  
Alva (2004) refere que o aumento do número de ciclos de carregamento, para uma igual 
amplitude de força, produz um aumento das deformações nos estribos e um aumento dos 
deslocamentos globais na ligação viga-pilar, como consequência da deterioração do mecânica 
do betão. 
O comportamento do aço sujeito a carregamentos cíclicos tona-se interessante do ponto 
de vista da fadiga das armaduras, e está dependente de inúmeros fatores, como a presença ou 
não de nervuras nas armaduras, diâmetro dos varões, existência de dobras ou desvios dos 
varões de aço e emendas por sobreposição. 
2.3.5. Nível de esforço axial no pilar 
Como é de conhecimento geral, os pilares são os elementos estruturais responsáveis pela 
transmissão de cargas até às fundações. A intensidade destas cargas depende de vários 
Capítulo 2  Análise Experimental de Reforço de nós viga-pilar 
 20 
factores, como: o tipo de ações que atuam no edifício (tanto nos pisos como na cobertura do 
mesmo), a configuração estrutural e o peso próprio dos materiais utilizados. É natural que as 
ligações viga-pilar se encontrem sujeitas aos esforço de confinamento por parte do pilar. 
Porém existe um certo cepticismo e divergência entre os investigadores se, de facto, o esforço 
axial contribui, ou não,  para o aumento de resistência do nó. 
Em relação à literatura existente verifica-se que esta é tudo menos consensual. Paulay e 
Priestley (1992) referem no seu estudo que o esforço axial exerce um efeito benéfico face à 
força de corte horizontal. Alva (2004) refere, também, que não existe uma relação evidente 
entre o esforço axial e a resistência da ligação viga-pilar. Scott (1999) realizou vários ensaios 
relativos a este tema e verificou um aumento de cerca 40% da resistência dos provetes quando 
estes se encontravam sujeitos a um tensão axial igual a 40% do valor correspondente à 
resistência de compressão do betão. 
Tendo por base o referido anteriormente, verifica-se a necessidade de se investigar e 
desenvolver mais estudos futuros sobre a influência e contribuição do esforço axial para a 
resistência das ligações viga-pilar quando sujeitas às ações cíclicas. 
2.3.6. Propriedades geométricas 
A relação entre as dimensões dos diferentes elementos de um edifício (vigas e pilares) trata-se 
de uma variável importante para este tipo de estudo, pois diferentes configurações de ligações 
viga-pilar representam diferentes intensidade de tensões no mecanismo biela diagonal(um dos 
mecanismos que contribuem para a resistência ao corte dos nós viga-pilar). De acordo com 
Alva (2004), alturas de viga significativamente maiores às alturas de pilar conferem às 
ligações viga-pilar comportamentos desfavoráveis face à solicitação de carregamentos 
cíclicos. Esta diferença nas dimensões dos elementos faz com que as rótulas plásticas 
apareçam primeiramente na zona dos pilares (soft storey ), o que vai contra o estipulado pelos 
regulamentos de betão armado.  
2.3.7. Resistência à compressão do betão 
A resistência do betão à compressão é um dos factores mais importantes no comportamento 
dos nós viga-pilar face às ações sísmicas.  Estudos realizados por Alva (2004), tendo por base 
os modelos teóricos que representam os nós exteriores, comprovam que a resistência de um 
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determinado nó viga-pilar é influenciada pela resistência à compressão, sendo esta, na maioria 
dos casos, mais determinante que a influência das armaduras transversais. 
A resistência do nó quando sujeito a forças de corte cresce com o aumento da 
resistência à compressão do betão. De acordo com Alva (2004), muitos investigadores 
assumem que esse aumento é proporcional à raiz quadrada da resistência à compressão do 
betão. 
2.3.8. Resistência do aço 
O comportamento do aço é determinante para o bom funcionamento de uma seção de betão 
armada sujeita a grandes extensões, pois é neste material que se concentram grande parte das 
deformações plásticas da secção, e é este quem confere ductilidade à peça. Os varões de aço 
são caracterizados pelo seu processo de fabrico, podendo ser identificados dois tipos de aço: 
aço laminado a quente e aço endurecido a frio, figura 9 a) e b). 
 
a) 
 
b) 
Figura 9. Diagrama monotónico tensão-extensão do aço segundo o Eurocódigo 2 (CEN 
2004a), adaptado de Cachim e Morais (2013). 
Segundo o Eurocódigo 2 (CEN 2004a), a tensão de cedência (ou a tensão limite 
convencional de proporcionalidade a 0.2%) e a resistência à tração são definidas como o valor 
característico da força de cedência e o valor característico da força máxima em tração simples,  
respectivamente, divididos pela área nominal da secção transversal. O mesmo regulamento 
estipula que as armaduras devem de apresentar uma ductilidade adequada, sendo esta definida 
pela relação entre a resistência à tração e a tensão de cedência e pela extensão na carga 
máxima. 
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No modelo presente no estudo de Guedes (1997) a envolvente monotónica do aço é 
constituída por três tramos, figura 10: um patamar elástico definido pelo módulo de 
elasticidade longitudinal do aço; um patamar de cedência, onde  tensão é constante e a 
extensão crescente, e um último patamar correspondente ao endurecimento isotrópico. 
 
Figura 10. Relação constitutiva típica de um aço sujeito a ações cíclicas; adaptado de Melo 
(2009). 
Aquando de solicitações cíclicas, após a cedência, o ramo de descarga monotónica começa a 
partir de uma linha reta com inclinação igual ao modulo de elasticidade inicial, tornando-se 
não linear para tensões mais baixas que as tensões de cedência na direção do carregamento. 
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3. REFORÇO E REPARAÇÃO DE LIGAÇÕES VIGA-PILAR EM 
ESTRUTURAS DE BETÃO ARMADO 
A reabilitação de estruturas de betão armado em Portugal tem vindo a ganhar cada vez mais 
importância. Apesar de existirem várias metodologias de reforço de estruturas, verifica-se que 
a disponibilidade de informação e a existência de regulamentação ainda são escassas. 
Segundo Júlio et al. (2004) a necessidade de reabilitação pode ocorrer entre o início da 
fase de construção e o final da vida útil de um edifício. Durante a fase de construção a 
necessidade de reabilitação deve-se, em geral, a erros de dimensionamento, às propriedades 
inadequadas do betão e à má execução da estrutura. 
Por outro lado, a realização de uma obra de reabilitação durante a vida útil da estrutura 
pode surgir devido a inúmeros factores, como: sismos, acidentes (colisões, incêndios, 
explosões, etc.), ou devido ao aumento das exigências a nível regulamentar. 
A escolha da estratégia de reforço e sua execução devem ser baseadas em resultados de 
uma avaliação estrutural aprofundada. De acordo com Varum et al. (2005) a solução de 
reforço pode ser classificada em duas categorias: reforço global e reforço localizado. O 
primeiro tem como objectivo aumentar a capacidade resistente do edifício, seja através da 
introdução de paredes resistentes de betão armado, de contraventamentos metálicos, 
isolamento da base, ou de sistemas passivos de dissipação de energia. O reforço localizado 
tem por objectivo o aumento da capacidade resistente de um elemento estrutural (vigas, 
pilares) face às solicitações sísmicas. Este tipo de estratégia pode passar pelo encamisamento 
dos elementos estruturais através de shotcrete, chapas metálicas, fibras de carbono, ou de 
betão armado. 
3.1. Técnicas de reforço global em estruturas de betão armado 
De acordo com Varum et al. (2005), o reforço global do sistema estrutural de um edifício 
implica, geralmente, menos custos que o reforço universal dos elementos que compõem o 
sistema estrutural. A insuficiente ou inadequada resposta dos edifícios de betão armado à ação 
sísmica deve-se à existência de irregularidades estruturais que ocorreram ou na fase de projeto 
ou na fase de construção. 
Segundo Varum et al. (2005), a estratégia de reforço de estruturas de betão armado 
existentes passa por:  
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• Demolição parcial do edificado. Esta estratégia não é muito consensual entre a 
literatura existente, devido ao impacto que esta apresenta sobre a estética e 
funcionalidade do próprio edifício; 
• Adição de sistemas resistentes em pórticos existentes (de contraventamentos ou adição 
de paredes resistentes de betão armado no soft storey); 
• Isolamento da base. 
3.1.1. Demolição parcial do edificado 
Segundo Gomes (2010), uma demolição pode ser definida como sendo uma conjunto de 
trabalhos realizados que visam eliminar fisicamente uma estrutura ou tornar possível o 
reaproveitamento do seu espaço, pelo que a mesma demolição pode ter um carácter global ou 
parcial, tanto em edifícios antigos como em edifícios recentes. 
Gomes (2010) refere que, de um modo geral as razões que levam à execução de 
trabalhos de demolição podem ser de origem estrutural, arquitectónica, patrimonial, ambiental 
ou urbanística. No entanto, a maioria dos trabalhos de demolição realizados devem-se à 
enorme deterioração e fragilidade estrutural dos edifícios. Com o passar dos anos, os materiais 
vão se degradando, perdendo alguma resistência e características próprias, dando origem a 
anomalias irreversíveis, tais como os mencionados em Roseiro (2012): 
• Fendilhação. Esta anomalia deve-se, essencialmente, à existência de assentamentos 
excessivos (assentamentos das fundações), à falta de continuidade de alguns 
alinhamentos de paredes interiores ou, ainda, devido ao apodrecimento e degradação 
dos elementos que fazem parte da estrutura, figura 11 a); 
• Desagregação. Esta anomalia está associada a processos de infiltração e ação da água, 
e verifica-se com mais frequência em paredes exteriores, figura 11 b); 
• Esmagamento. Trata-se de uma anomalia que resulta da atuação de cargas 
concentradas excessivas, sendo um fenómeno localizado e coincidente com o ponto de 
aplicação dessas mesmas cargas, figura 11 c); 
• Anomalias resultantes da ação da água (capilaridade), figura 11 d); 
• Anomalias resultantes da ação de agentes biológicos, figura 11 e).  
• Desconforto térmico. Anomalia causada pela ausência/insuficiência de isolamento 
térmico das paredes exteriores, paredes divisórias, pavimentos e coberturas, resultando 
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na formação de condensações nas partes mais frias das paredes, e posterior surgimento 
de fungos e bolores, figura 11 f). 
 
a) 
 
b) 
 
c) 
 
d) 
 
e) 
 
f) 
Figura 11. Anomalias de edifícios antigos: a) fendilhação; b) Desagregação; c) esmagamento 
por torção; d) efeito da água por capilaridade; e) apodrecimento dos pavimentos; f) 
Proliferação de fungos; adaptado de Roseiro (2012) e Rodrigues (2010). 
Devido à diversidade e natureza especial dos de trabalhos de demolição, o mesmo autor refere 
que a demolição deve ser realizada de acordo com as normas técnicas e de segurança em 
vigor, e deve de ser dirigida e executada por mão-de-obra especializada. Assim, consoante os 
vários tipos de técnicas de demolição utilizadas num edifício, Gomes (2010) define três 
categorias de demolição de edifícios: 
•  Demolição parcial (Remoção de elementos). Trata-se da realização de trabalhos de 
remoção e demolição de uma pequena parte de um edifício, em que se requer um 
enorme controlo dos trabalhos a fim de preservar e garantir a integridade estrutural do 
mesmo; 
• Demolição progressiva (Sequencialmente). Tipo de demolição bastante utilizada em 
zonas urbanas densas, como centros de cidade, e consiste na remoção e demolição 
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controlada de secções da uma estrutura, mantendo, simultaneamente, a sua 
estabilidade, de modo a prevenir o colapso da estrutura durante a realização dos 
trabalhos; 
• Mecanismo de colapso. Este tipo de demolição consiste na remoção de elementos 
chave de uma estrutura de modo a provocar o colapso total da mesma. Só pode ser 
utilizada em edifícios que se encontram isolados. 
De acordo com Gomes (2010), existem, atualmente, inúmeras técnicas de demolição 
diferentes disponíveis no mercado, nomeadamente: técnicas de demolição com recurso a 
equipamentos mecânicos (ferramentas manuais, martelos pneumáticos, retroescavadoras, 
giratórias, quebrador de cunhas, etc.), técnicas de demolição com recurso a processos 
térmicos (lança térmica, maçarico, laser), técnicas de demolição com recurso ao uso de 
explosivos (explosões, micro-explosões, expansão), técnicas de demolição com recurso a 
processos abrasivos (corte diamantado, motosserras, corte com carborundo, jacto de água 
(hidrodemolição), jacto de areia e água), técnicas de demolição com recurso a processos 
eléctricos (aquecimento de armaduras, eletrofractura, aquecimento induzido de um material 
ferromagnético) e técnicas de demolição com recurso a processos químicos (ataque químico, 
ataque eletroquímico). Tendo em conta as técnicas mencionadas anteriormente, Gomes (2010) 
refere que a técnica que, geralmente, apresenta melhores resultados, para construções em 
betão armado, é a técnica de demolição com recurso a equipamentos mecânicos, no entanto 
para demolições localizadas o mesmo autor recomenda a utilização das seguintes técnicas:  
• Corte diamantado; 
• Jacto de água (hidrodemolição). 
3.1.1.1. Corte diamantado 
Segundo Gomes (2010), a técnica de demolição por corte diamantado trata-se de um método 
que aplica, nas peças a demolir (betão, betão armado, pedra e asfalto), um corte preciso. Este 
corte é realizado por dentes metálicos, constituídos por grãos de diamante industrial retidos 
numa matriz metálica, e que, consoante a natureza do trabalho de demolição (qualidade do 
betão e inertes, e densidade das armaduras), são os escolhidos os equipamentos mais 
adequados.  
Nos trabalhos de demolição, o corte diamantado pode ser realizado através de discos, 
figura 12 a), fios, figura 12 b), ou através de uma caroteadora, figura 12 c). 
Capítulo 3  Análise Experimental de Reforço de nós viga-pilar 
 29 
 
a) 
 
b) 
 
c) 
Figura 12. Corte diamantado: a) serra com disco de grandes dimensões; b) serra com fio; c) 
caroteadora; adaptado de Gomes e Oliveira (2012). 
De um modo geral, Gomes (2010) refere um conjunto de vantagens associadas a esta técnica 
de demolição: 
• Os três tipos de corte permitem um corte fácil, rigoroso e preciso do material a 
demolir; 
• Os três tipos de cortes não provocam o aparecimento de fissuração nas peças cortadas; 
• A serra com disco de grandes dimensões e a serra com fio permitem obter um elevado 
rendimento de corte; 
• A serra com fio e a caroteadora tratam-se de equipamentos silenciosos, e não 
provocam vibrações nem poeiras; 
• A serra com fio permite a realização de cortes em todas as direções, numa amplitude 
de 360º. 
No entanto, como em todas as técnicas de demolição, apresenta alguns inconvenientes, 
nomeadamente: 
• Os três tipos de corte exigem experiência na sua utilização; 
• Os três tipos de corte apresentam processos morosos de instalação; 
• No caso da serra com disco de grandes dimensões, a espessura de corte está limitada 
pelo raio do disco; 
• A serra com disco de grandes dimensões apresenta um custo elevado (quer em termos 
de equipamento, quer em termos de consumíveis), e trata-se de um método que produz 
algum ruído e poeiras; 
• A serra com fio, apara além de apresentar um custo elevado de consumíveis, exige a 
utilização de um equipamento auxiliar de corte para a passagem do fio; 
• A furação da caroteadora é limitada pelo diâmetro e comprimento da broca. 
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3.1.1.2. Jacto de água (hidrodemolição) 
De acordo com Gomes (2010), a hidrodemolição trata-se de um método eficiente, e com um 
rendimento superior aos métodos mais tradicionais. 
Este método consiste na remoção de betão, através da aplicação de jactos de água de 
alta pressão (a pressão do jacto de água varia entre os 900 e os 2500 bar, e depende da 
qualidade do betão a remover, tipo de armadura, profundidade a ser removida e qualidade dos 
agregados) que incidem com grande impacto sobre a superfície a remover, figura 13. A 
energia necessária para a realização deste trabalho é fornecida por ar comprimido, a qual 
impulsiona a água através de uma bomba de alta pressão.  
Esta técnica apresenta diversas aplicações em estruturas de betão, tais como: tectos, 
docas, pavimentos, tanques, barragens, túneis, canais de água, pontes. 
  
Figura 13. Aplicação da técnica de hidrodemolição; adaptado de Gomes e Oliveira (2012). 
De acordo com Gomes (2010) e Gomes e Oliveira (2012), a hidrodemolição apresenta as 
seguintes vantagens: 
• Ideal para trabalhos de reparação e de reabilitação; 
• Previne a formação de microfissuras do betão adjacente; 
• Ausência, quase total, de poeiras e vibrações; 
• Corte relativamente preciso em qualquer direção; 
• A superfície final é mais rugosa, proporcionando melhor aderência entre o betão 
existente e o betão novo. 
No entanto, como em todas as técnicas de demolição, apresenta alguns inconvenientes, 
nomeadamente: 
• trata-se de um processo lento e caro; 
• apresenta baixo rendimento em peças fortemente armadas; 
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• utilização de mão-de-obra especializada; 
• necessidade de evacuar água e detritos. 
3.1.2. Adição de sistemas resistentes 
Esta técnica de reforço passa pela adição de sistemas de contraventamento ou pela adição de 
paredes resistentes de betão armado.  
A técnica de reforço por adição de sistemas de contraventamento é realizada através de 
materiais metálicos, figura 14 a), e é usada para reforço sísmico. De acordo com Júlio (2001), 
esta técnica apresenta como principais vantagens a rapidez de execução e a preservação das 
características funcionais do edifício. Como desvantagens ao contraventamento metálico estão 
associadas: a necessidade novas fundações ou reforço das fundações dos pórticos que vão 
receber o contraventamento, a alteração estética do edifício, e a falta de experiência na 
execução deste tipo de técnica. 
A adição de paredes resistentes de betão armado, figura 14 b), trata-se de uma das 
técnicas de reforço mais utilizadas em edifícios com comportamento sísmico inadequado, e 
baseia-se na execução de novas paredes de betão armado distribuídas estrategicamente pela 
estrutura. De acordo com Varum et al. (2005), a adição de paredes resistentes permite a 
proteção dos elementos estruturais existentes, controlando as deformações laterais dos pisos. 
Esta técnica permite ainda aumentar de forma significativa a rigidez lateral do edifício, mas 
também permite aliviar os pórticos das forças sísmicas. No entanto, a principal desvantagem 
prende-se com o facto do aumento de rigidez lateral introduzido ser localizado, o que pode 
obrigar ao reforço das fundações. De acordo com Júlio (2001), o sucesso desta técnica está 
dependente da qualidade da ligação da parede ao pórtico no qual é inserida. Este, alerta ainda 
para o reforço da base dos pilares do pórtico onde se pretende introduzir a parede resistente, 
devido ao facto de ser uma zona de emenda de varões e onde se verificam valores elevados de 
esforço axial devido à ação pórtico- parede.  
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a) 
 
b) 
Figura 14. Adição de sistemas resistentes nas estruturas de betão armado: a) Reforço por 
adição de contraventamentos metálicos; adaptado de Queirós (2009); b) Reforço por 
adição de paredes resistente de betão armado; adaptado de  Júlio (2001). 
3.1.3. Isolamento da base 
De acordo com Varum et al. (2005), a técnica de reforço por isolamento da base das 
estruturas como medida de reforço face às ações sísmicas, tem vindo a ganhar cada vez mais 
importância. Este tipo de técnica tem como premissa o controlo da solicitação que atua ao 
nível da base da estrutura, limitando/suprimindo a interação entre o solo e a superestrutura. 
Deste modo, consegue-se obter uma diminuição da vibração da estrutura, e por outro lado 
aumento do período da estrutura e amortecimento global, e consequente redução dos danos 
verificados. 
De acordo com Pinho (2000), esta técnica consiste na execução de uma dupla fundação, 
separada por um sistema de isolamento ( superfícies finas de deslizamento; rolamentos de 
borracha; elementos flexíveis) que garante a descontinuidade entre a superestrutura e a 
fundação onde esta assenta. Assim, a estrutura é desligada da ação sísmica e a maioria da 
energia proveniente da ação do sismo é absorvida pelos sistemas de isolamento. 
De acordo com Pinho (2000) e Varum et al. (2005), esta técnica é bastante eficiente em 
edifícios muito rígidos, baixos e com massa considerável. No entanto, este tipo de reforço 
torna-se bastante dispendioso, tornando a sua aplicação pouco competitiva quando comparada 
com outros tipos de técnicas.  
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3.2. Técnicas de reparação e de reforço localizado em elementos estruturais 
Este tipo de técnicas adquirem especial importância quando se pretende reforçar e reparar 
estruturas onde apenas um número reduzido de elementos estruturais apresentam deficiências 
estruturais ou sofreram danos consideráveis aquando da ação de um sismo. Neste ponto 
apresentam-se algumas das técnicas mais utilizadas no reforço e reparação de um elemento 
estrutural. 
Neste subcapítulo serão apresentadas as diferentes técnicas para o reforço e reparação 
de elementos estruturais, com especial ênfase para a técnica de reforço por encamisamento em 
betão armado. 
3.2.1. Injeção de resinas epoxy 
De acordo com Pinho (2000), a injeção de resinas, figura 15, é uma das técnicas mais 
utilizada na reparação de elementos estruturais de betão armado com fissuras de baixa e 
média abertura. De acordo com o mesmo autor, a reparação do elemento através desta técnica 
apenas é efetiva se o caminho de injeção nas fendas se encontrar desobstruído. 
 
Figura 15. Injeção de resinas epoxy; adaptado de Myers et al. (2007). 
3.2.2. Encamisamento em Shotcrete 
Segundo Pinho (2000), para além de se usar esta técnica de forma isolada, também é comum 
aplicar esta técnica juntamente com o encamisamento em betão armado no reforço dos 
elementos estruturais, figura 16. Esta técnica consiste na projeção sob pressão de um betão 
com elevado conteúdo em cimento e agregados finos nas superfícies dos elementos 
danificados ou a reforçar. Esta técnica torna-se útil em situações onde a utilização de 
cofragens não é possível.  
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Figura 16. Aplicação da técnica de encamisamento em shotcrete; adaptado de Tsonos (2010). 
3.2.3. Encamisamento metálico 
De acordo com Moreira (2013), este tipo de técnica, figura 17, torna-se bastante eficiente 
quando se pretende corrigir a deficiência dos elementos estruturais em termos de resistência 
ao corte, à flexão e/ou à capacidade de deformação, obtendo-se também uma melhoria ao 
nível do confinamento dos elementos estruturais. Se o dimensionamento for executado de 
forma correta esta técnica permite o aumento da resistência ao esforço transverso, da 
ductilidade e o aumento da resistência à compressão por confinamento. Para além deste 
parâmetros verificam-se ainda outras vantagens no recurso a este tipo de técnica, como por 
exemplo, o baixo custo associado, e a reduzida perturbação na estrutura a reforçar.  
No entanto esta técnica obriga a cuidados especiais na sua proteção contra o risco de 
incêndio.  
 
Figura 17. Encamisamento metálico; adaptado de Júlio (2001). 
3.2.4. Encamisamento com recurso a fibras de carbono 
De acordo com Varum et al. (2005), o encamisamento com recurso a fibras de carbono tem 
vindo a ser bastante utilizado nas obras de reabilitação. Esta técnica é especialmente eficiente 
Capítulo 3  Análise Experimental de Reforço de nós viga-pilar 
 35 
no reforço e confinamento dos pilares nas zonas criticas, e no reforço à flexão de vigas e lajes. 
De acordo com o mesmo autor, o sucesso do reforço dos pilares com fibras de carbono 
depende da capacidade destas em aumentar a ductilidade e a resistência do elemento a 
reforçar. Para além destes parâmetros, o reforço de elementos com recurso a materiais 
compósitos apresenta outras vantagens como: a flexibilidade exibida por este material permite 
que o reforço seja realizado para secções transversais de diferentes configurações (quadradas, 
circulares, rectangulares); o reduzido peso do material compósito simplifica e diminui os 
custos associado à sua aplicação em obra; devido à sua espessura ser muito reduzida, estes 
materiais pouco ou nada interferem na estética do edifício; devido à sua resistência 
eletroquímica este tipo de material é especialmente eficiente em meios mais agressivos. No 
entanto, o encamisamento com recurso a fibras de carbono apresenta alguns inconvenientes, 
dos quais se destacam: dificuldade na realização de entalhes com as dimensões pretendidas 
para os varões; fraca resistência à incidência de radiação ultravioleta; fraca resistência ao 
choque e à abrasão; custo elevado do material; corrosão do tipo galvânico quando em 
contacto com metais, figura 18.  
 
Figura 18. Reforço da ligação viga-pilar através EBR; adaptado de Cunha (2015). 
3.2.5. Encamisamento de secções com betão armado 
O encamisamento das secções com betão armado é uma das técnicas de reforço mais 
utilizadas para aumento do desempenho dos elementos estruturais (vigas e pilares). Esta 
técnica, que passou ser mais utilizada após os sismos no México, E.U.A e Japão, consiste no 
aumento da secção do elemento estrutural através da adição de uma nova camada de betão 
que envolve a secção original e na qual se inserem as novas armaduras. De acordo com Sousa 
(2008), este tipo de técnica é especialmente eficiente quando se pretende melhorar a 
resistência, ductilidade e rigidez dos diferentes elementos estruturais. No entanto, este tipo de 
técnica apresenta algumas desvantagens, como: dimensões finais superiores às dimensões 
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iniciais (implicações ao nível da arquitetura), e o tempo de espera inevitável para o que o 
novo betão adquira resistência suficiente. 
Sousa (2008) defende que para o sucesso da aplicação desta técnica é importante que o 
betão de reforço apresente as seguintes propriedades: 
• baixa retração; 
• considerável resistência à compressão; 
• boa aderência; 
• boa trabalhabilidade;  
• módulo de elasticidade e coeficiente de dilatação semelhantes ao betão original. 
Como já for referido anteriormente o reforço por encamisamento pode ser realizado em vigas 
e/ou em pilares. No caso das vigas, recorre-se a este tipo de técnica quando pretendemos 
aumentar a resistência à flexão e/ou ao esforço transverso, figura 19 a) e b). 
 
a) 
 
b) 
Figura 19. Encamisamento das secções das vigas: a) Reforço das vigas à flexão; b) Reforço 
das vigas à flexão e esforço transverso; adaptado de Gomes e Appleton (1997). 
No caso do encamisamento de pilares realiza-se em toda a secção do pilar, figura 20 a), 
excepto quando existem pilares de canto, figura 20 b). De um modo geral, o encamisamento 
em pilares é realizado em toda a sua extensão, por forma a aumentar a sua resistência à 
compressão e à flexão. 
 
a) 
 
b) 
Figura 20. Encamisamento de pilares: a) Encamisamento fechado; b) Encamisamento aberto; 
adaptado de Gomes e Appleton (1997). 
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3.3. Caracterização da técnica de encamisamento com betão armado 
Por forma a garantir uma aplicação de sucesso do encamisamento é importante existir um 
conjunto de procedimentos para a sua execução. Segundo  Gomes e Appleton (1997) os 
procedimentos para a execução do encamisamento são: 
3.3.1. Preparação da superfície 
Existem inúmeros trabalhos de investigação realizados sobre a aderência entre os materiais de 
reparação e os materiais existentes. De acordo com Júlio (2001), a maioria da investigação 
realizada por muitos autores alerta para a necessidade de se aumentar a rugosidade da 
superfície de betão existente, por forma a se obter uma ligação mais eficaz entre o material 
existente e o de reparação. 
Júlio (2001) menciona no seu trabalho de investigação várias técnicas de tratamento e 
preparação das superfícies estudadas por vários investigadores, tais como:  
• Tratamento da superfície com martelos pneumáticos. De acordo com a investigação 
realizada, este tipo de técnica não é a mais apropriada, uma vez que com este método 
verifica-se a formação de microfissuras no betão existente (devido à ação mecânica do 
martelo), resultando num enfraquecimento da interface; 
•  Tratamento da superfície com jacto de água e preparação da superfície com jacto de 
areia. Neste ponto, as conclusões retiradas por vários autores tornam-se um pouco 
contraditórias. Bissonnette et al. (2012), através da realização de testes ( jacto de areia, 
jacto de água e martelo de picagem) em quatro provetes (lajes), verificaram que o 
jacto de areia apresentava resultados mais satisfatórios em termos de integridade e 
rugosidade da superfície. Por outro lado Júlio (2001), citando do trabalho de Felt em 
1956, refere que este obteve fracos resultados com o método de jacto de areia, em 
termos do polimento provocado por este método; 
• Outras técnicas como tratamento da superfície com escova de aço, utilização de 
químicos abrasivos, polimento em esmeril, jacto de partículas metálicas. 
Segundo Gomes e Appleton (1997), de forma a assegurar o sucesso da ligação entre o betão 
original e o material de adição, é importante proceder-se à preparação da superfície da secção 
original. Este procedimento implica a remoção do betão deteriorado, aumento da rugosidade 
da superfície a reforçar e respectiva remoção de poeiras. Os procedimentos mais utilizados na 
preparação da superfície são: a) criação de uma superfície rugosa através de martelos, de 
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agulhas ou eléctricos, figura 21 a); b) extração da camada de betão, por forma a expor as 
armaduras iniciais, figura 21 b); c) Aquando a degradação severa de betão, há a necessidade 
de deixar livre as armaduras inicias, figura 21 c). 
 
a) 
 
b) 
 
c) 
Figura 21. Tipos de preparação de superfície: a) martelo de agulhas ou martelo eléctrico; b) 
remoção da camada de recobrimento; c) remoção do betão até deixar as armaduras 
expostas; adaptado de Gomes e Appleton (1997). 
3.3.2.  Colocação das novas armaduras 
Segundo Sousa (2008) as armaduras de reforço e respectivas ancoragens devem ser 
executadas conforme as ilustrações que se seguem: 
 
a) 
 
b) 
 
c) 
Figura 22. Reforço de vigas: a) Reforço à flexão; b) e c) Reforço à flexão e esforço 
transverso; adaptado de Sousa (2008). 
O reforço das vigas pode ser realizado à flexão, figura 22 a), ou à flexão e ao esforço 
transverso, figura 22 b) e c). O reforço de acordo com as figuras 22 a) e b) implica a furação 
da alma da viga de modo a permitir a amarração das armaduras de esforço transverso. No 
reforço relativo à figura 22 c) é necessária a furação do banzo da viga e abrir uma cavidade na 
face superior da viga e posteriormente proceder-se à amarração dos estribos. 
No que diz respeito às armaduras longitudinais, Sousa (2008) refere alguns tipos de 
ancoragem deste tipo de armaduras do reforço na zona de nós viga pilar, figura 23. 
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a) 
 
b) 
 
c) 
Figura 23. Ancoragem das armaduras longitudinais nos nós viga-pilar: a) Solução-tipo 1; b) 
solução-tipo 2; c) solução-tipo 3; adaptado de  Sousa (2008) 
Na solução-tipo 1 apresenta-se uma ligação de ancoragem do varão num furo executado no 
pilar, preenchido com uma resina ou com uma argamassa especial. Segundo Gomes e 
Appleton (1997) comprimento de amarração dos varões longitudinais recomendado é: 
• 𝐿 ≥ 𝐿!,!"# no caso de estruturas recentes, e quando a selagem é realizada com 
argamassa (𝐿!,!"# refere-se ao comprimento de amarração);  
• 𝐿 =  20∅ no caso da selagem se realizar com recurso a resinas epoxídicas. 
Para a solução-tipo 2 a amarração dos varões longitudinais, previamente roscados nas pontas, 
é executada por aparafusamento dos varões. Na solução-tipo 3, a amarração realiza-se a partir 
da fixação à viga ou pilar de um elemento metálico (chapa metálica ou perfil) com ajuda de 
buchas mecânicas e posterior soldadura dos varões longitudinais a esse elemento. 
Na figura 24 é possível visualizar as disposições das armaduras de reforço para o 
encamisamento de pilares. A solução de reforço apresentada na figura 24 a) refere-se ao 
encamisamento fechado de um pilar. O autor recorre à utilização de conectores com o 
objetivo de reforçar a ligação entre a amadura original e a de reforço. Pelo contrário, as 
soluções de reforço de b) a f) são referentes a encamisamento abertos: b) ligação entre o 
estribo e a barra metálica é realizada por meio de soldadura; c) Estribo embebido numa 
cavidade do pilar original; d) Estribo colocado num furo; e) ligação entre o estribo e a 
cantoneira é realizada por soldadura; f) ligação entre o estribo e a cantoneira (que se encontra 
ligada à secção inicial por meio de barras metálicas) é realizada com recurso à soldadura. 
Capítulo 3  Análise Experimental de Reforço de nós viga-pilar 
 40 
  
a) 
 
b) 
 
c) 
 
d) 
 
e) 
 
f) 
Figura 24. Disposição das armaduras de reforço em pilares, adaptado de Gomes e Appleton 
(1997). 
3.3.3. Betonagem 
Gomes e Appleton (1997) referem que dependendo do tipo de material utilizado (betão 
projetado, betão normal cofrado, ou argamassa especial), este deve possuir valores mínimos 
de espessura, figura 25, de forma a assegurar o sucesso da ligação entre o betão original e o 
novo material. 
 
𝑒𝑚𝑖𝑛 =  𝐵𝑒𝑡ã𝑜 𝑝𝑟𝑜𝑗𝑒𝑐𝑡𝑎𝑑𝑜 =  50 𝑚𝑚𝑎𝑟𝑔𝑎𝑚𝑎𝑠𝑠𝑎 𝑒𝑠𝑝𝑒𝑐𝑖𝑎𝑙 =  40 𝑎 60 𝑚𝑚𝑏𝑒𝑡ã𝑜 𝑛𝑜𝑟𝑚𝑎𝑙 𝑐𝑜𝑓𝑟𝑎𝑑𝑜 =  75 𝑎 100 𝑚𝑚 
Figura 25. Espessura mínima dos materiais utilizados na betonagem, adaptado de Sousa 
(2008). 
3.3.4. Cura 
De acordo com Gomes e Appleton (1997), por forma a se obter uma resistência e aderência 
mais elevadas deve-se realizar a cura com molhagens sucessivas ou a utilização de uma 
membrana de cura. 
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3.3.5.  Estudos anteriores relativos ao encamisamento por betão armado 
O encamisamento é a técnica de reforço mais utilizada na reabilitação de elementos 
estruturais. Com a utilização desta técnica, a resistência ao esforço axial, a resistência à 
flexão, e a rigidez do pilar sofrem um aumento significativo. No entanto, o sucesso deste tipo 
de reforço está relacionado com o comportamento monolítico do elemento. Para a 
concretização deste pressuposto, o método para o tratamento da superfície torna-se vital (seja 
através da utilização de conectores, ou aumentar a rugosidade da superfície).  
Inúmeros autores têm vindo a desenvolver estudos experimentais de modo a perceber 
qual o método de preparação da superfície mais adequado. Os autores, Júlio et al. (2004) e 
Júlio (2001), levaram a cabo um conjunto de estudos experimentais que visavam o estudo dos 
seguintes aspectos: 
• rugosidade da interface da superfície a reforçar;  
• utilização de agentes de ligação; 
• utilização de conectores. 
Através de ensaios de corte inclinado, figura 26 a), e ensaios pull-off, figura 26 b), os autores 
concluíram que: 
• a utilização de jactos de areia trata-se da melhor técnica para obter a rugosidade 
pretendida;  
• a utilização de resinas epóxidas não melhora a resistência da interface da superfície;  
• a utilização de betão de alta resistência não tem influência na resistência da interface 
da superfície; 
• o desempenho pós-deslocamento da interface varia com número de conectores 
aplicados. 
 
a) 
 
b) 
Figura 26. Ensaios realizados, Júlio (2001): a) Ensaio de corte inclinado; b) pull-off teste. 
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Segundo Júlio et al. (2005), a realização do encamisamento de um pilar de betão armado 
por parte de muitos engenheiros trata-se de um procedimento empírico, sem bases 
experimentais que suportem este método. De modo a contrariar este facto, os autores 
realizaram um estudo experimental onde procuraram perceber qual o procedimento mais 
adequado para o reforço de um pilar solicitado por cargas monolíticas. Através da 
experimentação de sete modelos de características mecânicas semelhantes (fck,cube=20 MPa e a 
utilização de um aço com uma tensão de cedência característica, fyk, de 400 MPa), mas 
reforçados para diferentes condições  pilar com encamisamento não aderente; pilar com 
encamisamento monolítico; realização do encamisamento do pilar depois da preparação da 
superfície, etc.). Após a realização dos testes de cargas monolíticas, figura 26, os autores 
concluíram que:  
• todos os modelos apresentaram um comportamento monolítico, excepto para o modelo 
que apresentava um encamisamento não aderente; 
• A resistência dos modelos reforçados foi bastante mais elevada que a resistência 
apresentada pelo pilar original; 
• A contribuição de um encamisamento aderente para a resistência às forças horizontais 
variou entre os 86 e os 90%. 
 
Figura 27. Esquema da preparação do ensaio (características da secção transversal),  Júlio et 
al. (2005). 
Hayashi et al. (1980), da realização de um estudo experimental com o objectivo de estudar o 
incremento na resistência ao esforço transverso e na ductilidade obtido com o reforço de 
pilares por encamisamento em betão armado. Para tal, foram executados quatro provetes (ver 
figura 28 a) e b)), à escala 1/2, com 180 cm de comprimento e uma secção transversal de 
45x45 cm. O provete C-1 foi dimensionado para representar um pilar existente. Os provetes 
C-2 e C-3 foram reforçados com argamassa (com uma espessura igual a 4,5 cm) e malha de 
aço soldada (constituída por varões de 6mm de diâmetro espaçados de 50 mm nas duas 
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direções). Estes provetes possuíam localizações diferentes da sobreposição das malhas de aço 
soldadas relativamente à direção de carregamento. Por último, o provete C-4 foi reforçado 
com o mesmo tipo de argamassa, mas com uma espessura de 9 cm, e malha de aço soldada. A 
plataforma de ensaio encontra-se ilustrada na figura 28 c). A carga axial aplicada 
correspondia a 81 toneladas (aproximadamente 800 kN), e foi aplicada através de um 
actuador com capacidade para 100 toneladas. Da realização dos testes, os autores verificaram 
que: 
• O provete C-1, provete não reforçado, começou a perder resistência antes dos varões 
da armadura de tração entrarem em cedência, e quando ocorreu rotura na aderência 
entre o betão e os varões da armadura de tração; 
• Todos os provetes reforçados apresentaram perdas na capacidade resistente quando a 
armadura de tração entrou em cedência, antes de se atingir a carga máxima; 
• Os provete C-2, C-3 e C-4, provetes reforçados, colapsaram em ambas as 
extremidades dos pilares devido à ação da carga axial; 
• Este tipo de reforço foi considerado como eficaz para pilares de baixa resistência e 
ductilidade reduzida. 
 
a) 
 
b) 
 
c) 
Figura 28. Reforço de pilares por encamisamento em betão armado, adaptado de Hayashi et 
al. (1980): a) e b) características geométricas; b) plataforma de ensaio. 
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4. CASOS DE ESTUDO 
No presente capítulo são apresentados os provete que serviram de base para o 
desenvolvimento da dissertação. Estes foram construídos e testados experimentalmente 
(Ensaios de carregamentos horizontais cíclicos) como parte do trabalho realizado por Garcia 
(2011), no seguimento do trabalho de investigação desenvolvido por Melo (2009). 
Seguidamente será realizada uma descrição detalhada de todos os provetes, bem como o 
estudo da capacidade resistente dos seus elementos. 
Os resultados obtidos dos provetes originais serão apresentados e analisados no capítulo 
7 desta dissertação. 
4.1. Descrição dos provetes 
Os provetes que foram alvo de estudo foram já testados anteriormente em trabalhos 
anteriores. A campanha experimental desenvolvida pelos autores mencionados consistia em 
ensaios unidirecionais de nós viga-pilar interiores e exteriores de estruturas antigas de betão 
armado construídas até à década de 70. Pretendia-se simular a conexão, ao nível do primeiro 
andar, de uma estrutura com quatro pisos, com pilares de 3 m e vigas de 4 m de vão, figura 29 
a). No entanto, nesta dissertação apenas se teve em consideração os resultados obtidos para 
três nós viga-pilar interiores. 
A figura 29 b) apresenta um esquema tipo dos provetes em análise. Todos os provetes 
ensaiados possuem a mesma geometria. Os pilares apresentam uma secção transversal de 
30x30 cm2 e as vigas são 30x50 cm2 
 
a) 
 
b) 
Figura 29. Parâmetros relativos aos provetes: a) Localização dos nós viga-pilar em estudo; b) 
dimensões tipo dos provetes em estudo. 
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Para a designação dos provetes foi adoptada a seguinte nomenclatura: a primeira sigla I 
refere-se ao tipo de nó viga-pilar (interior); a letra P corresponde ao tipo de armadura, onde 
neste caso refere-se a uma armadura lisa (plain bar); a terceira letra (C, D e E) serve para 
diferenciar os diferentes provetes.  
Os detalhes de ancoragem (tamanho e forma do gancho das extremidades dos varões 
lisos) e comprimento de amarração foram executados de acordo com os primeiros 
regulamentos portugueses sobre betão armado, Regulamento de Betão Armado (RBA, 1960) e 
Regulamento de Estruturas de Betão Armado (REBA, 1967). As características dos materiais 
encontram-se enunciadas na tabela 2. 
Tabela 2. Valores médios das propriedades mecânicas dos materiais (adaptado de Melo, 
2014). 
Provete Tipo de aço 
Betão Aço ϕ 8 mm ϕ 12 mm 
(MPa) (MPa) (MPa) (MPa) (GPa) (MPa) (MPa) (GPa) 𝑓𝑐𝑚 𝑓𝑐𝑡𝑚 𝑓𝑦𝑘 𝑓𝑢𝑘 𝐸𝑦𝑚 𝑓𝑦𝑘 𝑓𝑢𝑘 𝐸𝑦𝑚 
IPC 
A235 NL 
36,3 3,7 
410 495 198 405 470 199 IPD 18,5 2,3 
IPE 21,2 2,4 
 
Na tabela 2 verifica-se que o provete IPC apresenta uma resistência superior aos restantes 
provetes, o equivalente a um betão C30/37, de acordo com o Eurocódigo 2 (CEN 2004a). Tal 
facto deve-se a erros na medição dos componentes da mistura de betão, devido a uma falha da 
central de betão no dia da betonagem do respectivo provete. Para além deste facto, Garcia 
(2011) constatou que o aço A235 NL testado possuia uma capacidade resistente bastante 
superior ao A235 mencionado nos regulamentos. 
Nas figura 30 e 31 estão ilustradas as características geométricas e detalhes das 
armaduras dos elementos estruturais. 
O provete IPC possui emendas dos varões longitudinais das vigas, figura 30 a). O 
provete IPD apresenta emendas dos varões longitudinais do pilar superior e das vigas, figura 
30 b). Já o provete IPE, apresenta uma armadura longitudinal continua nos pilares e vigas, 
mas possui a particularidade de dois varões longitudinais colocados para resistir ao momentos 
positivos a meio vão, onde posteriormente possuem uma dobra de 45º para resistirem aos 
momentos negativos nas extremidades das vigas, e para servirem de complemento aos 
estribos face ao esforço transverso, figura 30 c).  
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a) 
 
b) 
 
c) 
 
d) 
Figura 30. Detalhamento das armaduras das secções transversais dos provetes: a) pilar (corte 
A-A`); b) viga (Corte B-B`); c) viga (corte C-C`); d) viga (corte D-D`). 
 
a) 
 
b) 
 
 
c) 
Figura 31. Identificação e dimensões dos provetes: a) provete IPC; b) Provete IPD; c) Provete 
IPE. 
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4.2. Capacidade resistente dos elementos estruturais 
Antes de identificar quais as soluções de reforço a aplicar nos provetes, foi necessário 
verificar a capacidade resistente dos elementos estruturais que constituam cada provete. Esta 
avaliação permitiu averiguar a existência do mecanismo viga forte-pilar fraco nos provetes em 
estudo. 
Deste modo, e dado que não existiam informações relativos à capacidade resistente dos 
elementos estruturais que constituem os provetes, recorreu-se ao software SAP2000, de modo 
avaliar a resposta não linear da secção de cada elemento estrutural.  
Para a avaliação numérica foram consideradas as características geométricas e 
propriedades mecânicas de cada elemento, e um esforço axial semelhante ao imposto 
experimentalmente, N = 460 kN. Para cada simulação retiraram-se os gráficos monotónicos 
das secções transversais. 
Nas figuras 32 e 33 são apresentados os diagramas momento-curvatura das secções 
transversais de cada provete, bem como o momento resistente obtido. 
 
a) 𝑀!",!"#$%!"# =  76,527 𝑘𝑁.𝑚;  𝑁!" =  460 𝑘𝑁  b) 𝑀!",!"#$%!"# =  68,345 𝑘𝑁.𝑚;  𝑁!" =  460 𝑘𝑁 
 
c) 𝑀!",!"#$%!"# =  70,878 𝑘𝑁.𝑚;  𝑁!" =  460 𝑘𝑁 
Figura 32. Diagramas momento-curvatura da secção transversal dos pilares dos provetes: a) 
provete IPC; b) provete IPD; c) provete IPE 
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a) 𝑀!",!"#$!"# =  76,763 𝑘𝑁.𝑚  b) 𝑀!",!"#$!"# =  78,227 𝑘𝑁.𝑚 
 
 
c) 𝑀!",!"#$!"# =  71, 681 𝑘𝑁.𝑚 
Figura 33. Diagramas momento-curvatura da secção transversal das vigas dos provetes: a) 
provete IPC; b) provete IPD; c) provete IPE. 
A partir dos resultados obtidos contata-se que, tanto as vigas como os pilares dos diferentes 
provetes, exibem capacidades resistentes ao momento flector relativamente próximas. Este 
facto demonstra que o mecanismo pilar forte - viga fraca não se verifica, pois o somatório dos 
momentos resistentes dos pilares é semelhante ao somatório dos momentos das vigas. O 
Eurocódigo 8 (CEN 2004b) enuncia que a capacidade resistente ao momento flector dos 
pilares deve de ser 30% superior à capacidade resistente ao momento flector das vigas. Assim 
torna-se necessário proceder ao dimensionamento de medidas de reforço. 
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5. DIMENSIONAMENTO E EXECUÇÃO DAS SOLUÇÕES DE 
REFORÇO 
O presente capítulo é dedicado ao cálculo das soluções de reforço dos provetes estudados. 
Inicialmente será apresentada a metodologia para o dimensionamento da solução de reforço 
por encamisamento de betão armado. Posteriormente serão apresentados os resultados obtidos 
para os elementos a adicionar aos provetes e as respectivas soluções construtivas. É  
apresentada também a reportagem fotográfica da execução das soluções de reforço adoptadas, 
levada a cabo no estaleiro da empresa Amândio Melo- Construções, Unipessoal Lda. Por 
último, apresenta-se a reportagem fotográfica dos trabalho de reparação das vigas do provete 
IPC, levada a cabo no laboratório do Departamento de Engenharia Civil da Universidade de 
Aveiro. 
Relativamente ao reforço por encamisamento de betão armado, serão apresentados os 
critérios de dimensionamento propostos por Appleton e Gomes (1997). 
As soluções apresentadas foram concebidas de modo a conferir aos provetes um ganho 
de capacidade resistente dos provetes face a carregamentos cíclicos, respeitando os requisitos 
mínimos exigidos pelo Eurocódigo 2-1(CEN 2004a) e o Eurocódigo 8-1 (CEN 2004b).  
5.1. Dimensionamento dos reforços por encamisamento em betão armado 
Como foi referido anteriormente, o dimensionamento das soluções de reforço foi realizado 
respeitando os requisitos mínimos impostos pelo Eurocódigo 2-1(CEN 2004a), Eurocódigo  
8-1 (CEN 2004b) e pelo Eurocódigo 8-3 (CEN 2005). Deste modo, no ponto 6.1(2)P, do 
Eurocódigo 2-1(CEN 2004a), enunciam-se um conjunto de hipóteses que devem ser 
respeitadas na determinação da resistência à flexão última de secções de betão armado, 
nomeadamente: 
• as secções planas mantém-se planas após o carregamento; 
• a extensão nas armaduras aderentes, em tração ou em compressão, é a mesma da 
extensão do betão que as envolve; 
• a resistência do betão à tração é ignorada; 
• as tensões no betão comprimido são obtidas do diagrama tensões-extensões de cálculo; 
• as tensões nas armaduras para betão armado são obtidas do diagrama tensões-
extensões de cálculo.  
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De acordo com o Eurocódigo 8-1 (CEN 2004b), optou-se por considerar classe de 
ductilidade média (DCM) para o dimensionamento dos elementos estruturais. 
5.1.1. Materiais 
De acordo com o Eurocódigo 8-1 (CEN 2004b), secção 5.4.1.1, os materiais devem de possuir 
alguns requisitos mínimos, tais como: 
• Nos elementos sísmicos primários não se deve de utilizar betão de classe inferior a 
C16/20; 
• Com exceção dos estribos fechados e dos ganchos, nas zonas criticas dos elementos 
primários só é permitido o uso de varões nervurados na armadura; 
• Nas zonas criticas dos elementos sísmicos  primários deve-se utilizar nas armaduras 
aço da classe B ou C, conforme o mencionado no Eurocódigo 2-1(CEN 2004a), 
quadro C.1. 
5.1.1.1. Betão 
O encamisamento em betão armado deve de possuir uma espessura mínima de modo a 
conseguir acomodar as armaduras longitudinais e transversais. No trabalho desenvolvido 
nesta dissertação, devido às limitações da plataforma de ensaios e às recomendações 
mencionadas no capítulo 3, optou-se pela utilização de uma espessura do encamisamento de 6 
cm, em cada face da secção transversal dos elementos. Para a realização do dimensionamento 
considerou-se um betão com uma tensão de rotura à compressão de 40 MPa. 
No que diz respeito ao recobrimento nominal do betão,𝑐!"#, admitiu-se uma classe de 
exposição do betão XC2, em que 𝑐!"#  =  35 mm. 
5.1.1.2. Aço 
No caso do tipo de aço escolhido, optou-se pela utilização de um aço da classe A500 NR SD, 
com uma tensão de cedência de 500 MPa, quer para as armaduras longitudinais quer para as 
armaduras transversais. 
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5.1.2.  Pilares 
5.1.2.1. Resistências 
Segundo o estipulado em 5.4.3.2.1(1), do Eurocódigo 8-1 (CEN 2004b), as resistências à 
flexão e ao esforço transverso devem de ser determinadas de acordo com Eurocódigo 2-
1(CEN 2004a). Em 5.4.3.2.1(3) refere-se ainda que, para pilares sísmicos primários o valor do 
esforço normal reduzido, 𝜈! , deve de ser inferior a 0,65. 
De acordo com Cachim e Morais (2013), o dimensionamento de secções armadas 
simetricamente, sujeitas à flexão composta e constituídas por aços com 𝑓!" ≤  500 (𝑀𝑃𝑎), 
pode ser realizado de acordo com as seguintes Equações:  
 µ = 𝑀𝑏ℎ!𝑓!" (5.1) 
 𝜐 = 𝑁!"𝑏ℎ𝑓!" (5.2) 
 𝜔 = 2𝐴!𝑓!"𝑏ℎ𝑓!"  (5.3) 
 𝜆 =  0,5 −  𝐶!"#ℎ  (5.4) 
 𝜈! = 1− 𝜈 (5.5) 
 
 𝜔 = µ 𝜆𝛽 − 𝜈,  𝑠𝑒 𝜈 < 0 𝜇 − 0,485𝜈𝜈! 𝜆𝛽𝜇 𝜆𝛽 − 𝜈! , 𝑠𝑒 𝜈 ≥ 1 , 𝑠𝑒 0 ≤ 𝜈 ≤ 1 (5.6) 
onde: 
h: altura da secção transversal; 
b: largura da secção transversal; 
Cnom: recobrimento nominal. 
A determinação do momento flector resistente, 𝑀!", foi realizada admitindo que a secção 
apresenta um comportamento monolítico, havendo uma aderência perfeita entre os materiais 
(𝑀!"  = 𝛾!,!𝑀). Deste modo, e de acordo com Appleton e Gomes (1997), admitiu-se um 
coeficiente de monolitismo para a flexão de 𝛾!,! = 0,9. 
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Por outro lado, o valor de cálculo do esforço transverso foi determinado a partir da 
Equação (5.10), presente no Eurocódigo 2-1 (CEN 2004a), ponto 6.2.2(1). De maneira 
semelhante ao momento flector, admitiu-se um coeficiente de monolitismo de 𝛾!,! = 0,8. 
 𝑉!",! = 𝑚á𝑥 0,18𝛾! 𝑘 100𝜌!𝑓!" ! ! + 0,15𝜎!" 𝑏!𝑑; 0,035𝑘! !𝑓!" + 0,15𝜎!" 𝑏!𝑑  (5.7) 
em que: 𝛾!: coeficiente parcial do betão; 
𝑘 =  𝑚𝑖𝑛 1+ 200𝑑 ; 2 ; (5.8) 
d em (mm); 𝜌! =  𝑚𝑖𝑛 𝐴!"𝑏!𝑑 ; 0,02 ; (5.9) 𝐴!": área da armadura longitudinal de tração; 𝑏!: menor largura da secção transversal na zona traccionada (mm); 𝑓!" em (MPa); 𝜎!" = 𝑚𝑖𝑛 𝑁!"𝐴! ; 0,2𝑓!"  (𝑀𝑃𝑎); (5.10) 𝑁!": esforço normal na secção (N); 𝐴!: área da secção transversal de betão (mm2). 
Para o dimensionamento da armadura transversal recorreu-se às seguintes Equações 
mencionadas no Eurocódigo 2-1 (CEN 2004a), ponto 6.2.3: 
 𝑉!",! =  𝐴!"𝑠 𝑧𝑓!"#𝑐𝑜𝑡(𝜃) (5.11) 
em que: 𝐴!": área da secção transversal das armaduras de esforço transverso; 
s: espaçamento entre estribos; 𝑓!"#: valor de cálculo da tensão de cedência das armaduras de esforço transverso; 
z: braço do binário das forças interiores, 𝑧 ≈ 0,9𝑑; 𝜃:  ângulo formado pela escora comprimida de betão com o eixo da viga, cujos limites 
recomendados são 1 ≤  𝑐𝑜𝑡(𝜃) ≤  2,5 
 𝑉!",!"# =  𝛼!"𝑏!𝑧𝜈𝑓!"𝑐𝑜𝑡(𝜃)+ 𝑡𝑎𝑛(𝜃) (5.12) 
onde: 
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𝛼!": coeficiente que contabiliza o estado de tensão no banzo comprimido, e toma o valor 1; 𝜈: coeficiente de redução da resistência do betão fendilhado por esforço transverso, 𝜈 =  0,6 1− 𝑓!" 250  com f!" em MPa. 
Na tabela 3 apresentam-se os valores dos esforços resistentes determinados para os pilares dos 
provetes reforçados. 
Tabela 3. Esforços resistentes determinados com recurso ao Eurocódigo 2-1 (CEN 2004a). 𝑴𝒓𝒅 (kN.m) 182,9 𝑽𝒓𝒅,𝒄 (kN) 130,4 
Esforço normal reduzido, 𝝊 0,065 < 0,65 (EC8) 
 
Na tabela 4 apresenta-se os parâmetros relativos às armaduras adotadas para os pilares 
reforçados segundo o Eurocódigo 2-1 (CEN 2004a). 
Tabela 4. Armaduras adotadas para os pilares reforçados, de acordo com Eurocódigo 2-1 
(CEN 2004a). 
Armadura longitudinal 𝛟𝐦𝐢𝐧 (𝐦𝐦) 8,0 𝐀𝐬,𝐦𝐢𝐧 (𝐜𝐦𝟐)  3,5 𝐀𝐬,𝐦á𝐱 (𝐜𝐦𝟐) 70,6 𝐀𝐫𝐬𝐋,𝐚𝐝𝐨𝐭𝐚𝐝𝐚(𝐜𝐦𝟐) 2,4 𝐀𝐞𝐪𝐬𝐋,𝐚𝐝𝐨𝐭𝐚𝐝𝐚(𝐜𝐦𝟐) 7,9 
Armadura transversal 𝛟𝐦𝐢𝐧 (𝐦𝐦) 6,0 𝐒𝐜𝐥,𝐭𝐦𝐚𝐱(𝐦𝐦) 160,0 𝐀𝐬𝐰,𝐦𝐢𝐧 𝐬  (𝐜𝐦𝟐/𝐦) 4,2 
Cotg(𝛉) 2,5 𝑽𝒓𝒅(𝒌𝑵) 185,0 
S (m) 0,2 𝐀𝐬𝐭,𝐚𝐝𝐨𝐭𝐨𝐝𝐚 /𝐬 (𝐜𝐦𝟐/𝐦) 5,0  
 
Assim, face aos resultados apresentados nas tabelas anteriormente, considerou-se para os 
pilares dos diferentes provetes uma armadura longitudinal de 4ϕ10 e 3ϕ12 (armadura 
original), na zona traccionada, e uma armadura transversal de ϕ8//0.1. 
5.1.2.2. Disposições construtivas para a ductilidade local 
O ponto 5.4.3.2.2 do Eurocódigo 8-1 (CEN 2004b) refere o seguinte:  
• A taxa total de armadura longitudinal, 𝜌!, não deve de ser inferior a 0,01 nem superior 
a 0,04; 
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• As zonas numa extensão 𝑙!" a partir das duas secções de extremidade de um pilar 
sísmico primário devem de ser consideradas como zonas críticas, e na ausência de 
mais informação, o comprimento da zona critica, 𝑙!", pode ser determinado pela 
Equação (5.13). 
 𝑙!" =  𝑚𝑎𝑥 ℎ!;  𝑙!" 6 ;  0,45  (5.13) 
em que: 
hc: maior dimensão da seção transversal do pilar (em metros); 
lcl: comprimento livre do pilar (em metros). 
• Se !!!! < 3, a altura total do pilar deve de ser considerada como zona crítica e deve de 
ser armada como tal; 
• Os requisitos mencionados em 5.4.3.2.2 (6)P e (7)P, do Eurocódigo 8-1 (CEN 2004b), 
consideram-se satisfeitos se: 
 𝛼𝜔!" ≥  30𝜇!𝜈!𝜀!",! 𝑏!𝑏! − 0,035 (5.14) 
em que: 𝜔!": representa a taxa mecânica volumétrica nas zonas críticas 
 𝜔!" = 𝑉𝑜𝑙𝑢𝑚𝑒 𝑑𝑎𝑠 𝑐𝑖𝑛𝑡𝑎𝑠𝑣𝑜𝑙𝑢𝑚𝑒 𝑑𝑜 𝑛ú𝑐𝑙𝑒𝑜 𝑑𝑒 𝑏𝑒𝑡ã𝑜 𝑓!"𝑓!"  (5.15) 
µϕ: valor necessário do factor de ductilidade em curvatura, e é calculado pela Equação 
(5.16), segundo o apresentado em Costa (2011): 
 µ! = 𝜙!𝜙! (5.16) 
em que: 𝜙!: curvatura última: 𝜙!: curvatura de cedência 
νd: valor normal reduzido do pilar: 
 𝜈!  =  𝑁!"𝐴!𝑓!" (5.17) 
εsy,d: valor de cálculo da extensão de cedência do aço (𝜀!",!  =  0,0025); 
hc: altura bruta da secção transversal; 
ho: altura do núcleo confinado (medido ao eixo dos estribos); 
bc: largura bruta da secção; 
bo: largura do núcleo confinado (medido ao eixo dos estribos); 
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α: coeficiente de eficácia do confinamento (𝛼 = 𝛼!𝛼!). No caso de secções 
rectangulares: 
 𝛼!  =  1− 𝑏!! 6𝑏!ℎ!!  (5.18) 
 𝛼! = 1− 𝑠 2𝑏! 1− 𝑠 2ℎ!  (5.19) 
em que: 
n: número total de varões longitudinais abraçados por cintas ou ganchos; 
bi: distância entre varões consecutivos abraçados; 
s: distância entre estribos; 
• Na zona crítica, na base dos pilares sísmicos primários, deverá utilizar-se um valor 
mínimo de 𝜔!" igual a 0,08. 
• Nas zonas críticas dos pilares primários deve-se adotar um diâmetro mínimo, 𝜙!"#, 
não inferior a 6 mm com um espaçamento tal que garanta um mínimo de ductilidade e 
impeça a encurvadura local dos varões longitudinais. Consideram-se satisfeitas as 
condições mínimas do que foi referido anteriormente se as condições seguintes forem 
satisfeitas: 
 𝑠 ≤  𝑚𝑖𝑛 𝑏! 2 ;  175 𝑚𝑚 ;  8𝑑!" , (5.20) 
e se a distância entre varões longitudinais consecutivos abraçados pelos estribos não é 
superior a 200 mm. 
• As armaduras transversais na zona crítica dos pilares sísmicos primários poderão ser 
calculados de acordo com o estipulado pelo Eurocódigo 2-1 (CEN 2004a), desde que o 
valor de νd, deduzido para a situação de projeto sísmico, seja inferior 0.2 e o valor do 
coeficiente de comportamento q utilizado em projeto não seja superior a 2. 
Nas tabela 5 encontram-se os resultados obtidos relativos a este ponto. 
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Tabela 5. Disposições construtivas para a ductilidade local da secção reforçada, segundo o 
Eurocódigo 8-1 (CEN 2004b). 
Zona critica 𝐥𝐜𝐫(m) 0,45 𝐕𝐜𝐢𝐧𝐭𝐚𝐬 (𝐦𝟑) 7,1E!!" 𝐕𝐧ú𝐜𝐥𝐞𝐨 𝐝𝐞 𝐛𝐞𝐭ã𝐨 (𝐦𝟑) 0,01 𝛚𝐰𝐝 0,08 𝛂𝒏 0,88 𝛂𝒔 0,73 𝛂 0,64 𝝓𝒖 0,105 𝝓𝒚 0,010 µ𝝓 10.6 𝛟𝐚𝐝𝐨𝐭𝐚𝐝𝐨(𝐦𝐦) 10,0 
smax (mm) 8,0 𝐀𝐬𝐭,𝐚𝐝𝐨𝐭𝐨𝐝𝐚 /𝐬 (𝐜𝐦𝟐/𝐦) 8,3 
 
Face aos resultados apresentados na tabela anterior, conclui-se que a Expressão (5.20), 
presente no Eurocódigo 8-1 (CEN 2004b), encontra-se verificada para o dimensionamento 
proposto. Assim, para a zona crítica, l!" =  0.45 m, considerou-se uma armadura transversal 
de ϕ8//0.06. 
5.1.2.3. Avaliação da capacidade de deformação dos pilares 
O Eurocódigo 8-3 (CEN 2005), anexo A, apresenta de forma informativa duas abordagens 
para o cálculo das deformações. Uma abordagem que recorre a expressões deduzidas com 
base em modelos físicos e outra abordagem baseada em modelos empíricos propostos por 
Fardis (2009). Nesta dissertação optou-se por utilizar a Equação (5.21). 
A capacidade última de rotação (parte elástica mais parte inelástica), 𝜃!, dos elementos 
estruturais de betão (pilares, vigas, etc.), sob a influência de cargas cíclicas, pode ser 
determinada a partir da Equação (5.21) 
𝜃! =  1𝛾!" 0,016 ∙ 0,3! ∙ 𝑚𝑎𝑥 0,01;𝜔`𝑚𝑎𝑥 0,01;  𝜔 𝑓! !,!!" 𝑚𝑖𝑛(9; 𝐿!ℎ ) !,!" ∙ 25 !!!"!!"!! ∙ 1,25!""!! (5.21) 
em que: 
γel: é igual a 1,5 para elementos sísmicos primários e 1,0 para elementos sísmicos 
secundários; 
ν: representa o esforço normal reduzido; 
ω,ω`: taxa mecânica das armaduras de tração e compressão dos varões longitudinais, 
respectivamente; 
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fc e fyw: representam a resistência à compressão do betão (MPa) e resistência de cedência dos 
estribos (MPa), respectivamente; 
h: altura da secção transversal; 
Lv: relação momento/esforço transverso no final da secção (𝐿! =  𝑀 𝑉); 
ρsx: percentagem de armadura transversal paralela à direção x, e pode ser determinada pela 
Equação (5.22). 𝜌!" =  𝐴!"𝑏!𝑠! (5.22) 
em que: 
Asx: representa a área da armadura transversal na direção x; 
bx: largura da secção na direção x; 
sh: espaçamento da armadura transversal. 𝜌!: percentagem de armadura diagonal; 𝛼: factor relativo ao confinamento e determinado pela Equação (5.23): 
 𝛼 = 1− 𝑠!2𝑏! 1− 𝑠!2ℎ! 1− 𝑏!!6𝑏!ℎ! , (5.23) 
onde: 𝑠!: espaçamento entre cintas; 𝑏!: largura de betão entre cintas de perímetro;  ℎ!: altura de betão entre cintas de perímetro perpendiculares à ação; 
bi: distância entre varões consecutivos abraçados 
De acordo com Eurocódigo 8-3 (CEN 2005), o cálculo do comprimento da rótula plástica, 𝐿!", só é permitido para elementos que foram dimensionados para resistirem à ação sísmica e 
sem emenda dos varões longitudinais na zona adjacente à localização da rótula plástica. No 
anexo A encontram-se duas expressões diferentes para o cálculo de 𝐿!", no entanto, nesta 
dissertação, optou-se por utilizar a que se encontra na Equação (5.24): 
 𝐿!" =  0,1𝐿! + 0,17ℎ + 0,24 𝑑!"𝑓!𝑓!  (5.24) 
Para aferição da rotação de cedência em elementos estruturais (vigas e pilares) o Eurocódigo 
8-3 (CEN 2005), ponto A.3.2.4, apresenta a Equação (5.25): 
 𝜃! =  𝜙! 𝐿! + 𝛼!𝑧3 + 0,0014 1 + 1,5 ℎ𝐿! + 𝜙! 𝑑!"𝑓!8 𝑓! , (5.25) 
em que: 𝜙!: curvatura de cedência; 
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𝛼!: igual a 1, caso se preveja que a força de corte provocada pelo momento de cedência 
(𝑀! 𝐿!) seja superior ao esforço resistente do betão sem armadura transversal, 𝑉!",!. Caso 
contrário 𝛼! = 0; 
z: braço do binário das forças interiores, 𝑧 ≈ 0,9𝑑; 𝑑!": diâmetro médio dos varões longitudinais. 
Na tabela 6 apresenta-se a verificação realizada relativa à deformação última do pilar, 
conforme o estipulado pelo Eurocódigo 8-3 (CEN 2005). 
Tabela 6. Verificação à deformação última dos pilares reforçados, Eurocódigo 8-3 (CEN 
2005). 𝝊 0,065 𝝎 = 𝝎` 0,050 𝐋𝐕 (m) 1,190 𝛂 0,717 𝛒𝐬𝐱 0,016 𝛉𝐮𝐦 (rad) 0,047 𝒅𝒃𝑳(mm) 11,0 𝑳𝒑𝒍 (m) 0,380 𝜺𝒔𝒚 0,0025 𝝋𝒚 0,010 𝜶𝑽 1,0 𝛉𝐲 (rad) 0,039 
5.1.3. Vigas 
5.1.3.1. Resistências 
De acordo com o Eurocódigo 8-1 (CEN 2004b), ponto 5.4.3.1.1(1) as resistências à flexão e 
ao esforço transverso devem de ser calculadas de acordo com o Eurocódigo 2-1 (CEN 2004a). 
O cálculo dos esforços resistentes das vigas, sujeitas à flexão simples e ao esforço transverso, 
foi executado de acordo com a metodologia de cálculo apresentada por Appleton e Gomes 
(1997).  
Da forma semelhante aos pilares, a determinação do momento flector resistente, 𝑀!" = 𝛾!,!𝑀, foi realizada admitindo que a secção apresenta um comportamento monolítico, 
onde se admitiu um coeficiente de monolitismo para a flexão de 𝛾!,! = 0,9. Deste modo, o 
procedimento de cálculo é semelhante ao de uma secção de betão armado, considerando-se 
duas camadas de armadura. A figura 34 apresenta a metodologia adotada para o cálculo dos 
momentos resistentes das vigas dos provestes IPD reforçado e IPE reforçado. 
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Segundo Appleton e Gomes (1997), o cálculo do dimensionamento poderá ser realizado 
de acordo com a Equação (5.26): 
 𝑀!" = 𝐴!!𝑧!𝑓!!"# + 𝐴!!𝑧!𝑓!!"# 𝛾!,! (5.26) 
em que: 𝐴!!,𝐴!!: áreas das armaduras longitudinais inicial e reforço, respectivamente; 𝑧!: braço do binário das forças interiores da secção inicial; 𝑧!: braço do binário das forças interiores da secção de reforço; 𝑓!!"# , 𝑓!!"# ∶ valor de cálculo da tensão de cedência das armaduras longitudinais iniciais e de 
reforço, respectivamente. 
 
Figura 34. Cálculo do momento flector resistente, 𝑀!", adaptado de Appleton e Gomes 
(1997). 
De acordo com Appleton e Gomes (1997), se as duas camadas de armaduras se encontram 
próximas, o cálculo pode ser realizado a partir de uma armadura equivalente, 𝐴!!", que pode 
ser determinada de acordo com a Equação (5.27): 
 𝐴!!" = 𝐴!! + 𝐴!! 𝑓!"#!𝑓!"#!  (5.27) 
e 
 𝑧!" = 𝐴!! 𝑧!𝑓!"#! + 𝐴!!𝑧!𝑓!"#!𝐴!!𝑓!"#! + 𝐴!!𝑓!"#!  (5.28) 
A partir destas equações, e admitindo que 𝑧 ≈  0.9𝑑, é possível determinar a armadura 
de reforço, 𝐴!!: 
 𝐴!! =  𝑓!"#!𝑓!"#! 𝐴!!" 𝑑!"𝑑! − 𝐴!! 𝑑!𝑑!  (5.29) 
 
Capítulo 5  Análise Experimental de Reforço de nós viga-pilar 
 66 
O cálculo do valor do esforço transverso e das armaduras transversais foram realizadas de 
forma semelhante ao dos pilares, onde se considerou um coeficiente de monolitismo de 𝛾!,! = 0,8.  
Na tabela 7 apresentam-se os valores dos esforços resistentes determinados para as 
vigas dos provetes IPD e IPE. 
Tabela 7. Esforços resistentes determinados com recurso ao Eurocódigo 2-1 (CEN 2004a) e 
segundo Appleton e Gomes (1997). 
 IPD reforçado IPE reforçado 𝐌𝐫𝐝 (kN.m) 124,3 90,2 𝐕𝐫𝐝,𝐜 (kN) 131,8 114,2 
 
Na tabela 8 apresenta-se os parâmetros relativos às armaduras adotadas para as vigas 
reforçadas segundo o Eurocódigo 2-1 (CEN 2004a) 
Tabela 8. Armaduras adotadas para as vigas dos provetes IPD reforçado e IPE reforçado, de 
acordo com Eurocódigo 2-1 (CEN 2004a). 
 IPD reforçado IPE reforçado 
Armadura longitudinal 𝛟𝐦𝐢𝐧 (𝐦𝐦) 8,0 𝐀𝐬,𝐦𝐢𝐧 (𝐜𝐦𝟐)  4,5 𝐀𝐬,𝐦á𝐱 (𝐜𝐦𝟐) 104,2 𝑨𝒔𝑳𝒓 (𝐜𝐦𝟐) 2,4 2,4 𝐀𝐞𝐪𝐬𝐋(𝐜𝐦𝟐) 7,9 5,1 
 Armadura transversal 𝛟𝐚𝐝𝐨𝐭𝐚𝐝𝐨 (𝐦𝐦) 8,0 𝐒𝐜𝐥,𝐭𝐦𝐚𝐱(𝐦𝐦) 440,0 𝐀𝐬𝐰,𝐦𝐢𝐧 𝐬  (𝐜𝐦𝟐/𝐦) 4,3 
Cotg(𝛉) 2,5 𝐕𝐫𝐝,𝐬(𝐤𝐍) 280,7 𝑽𝒓𝒅(𝒌𝑵) 280,7 
S (m) 1,1 𝐀𝐬𝐭,𝐚𝐝𝐨𝐭𝐨𝐝𝐚 /𝐬 (𝐜𝐦𝟐/𝐦) 5,0 
 
Face aos resultados apresentados nas tabelas anteriores, considerou-se para os dois provetes a 
reforçar uma armadura de reforço, 𝐴!!, igual a 3ϕ10. Assim, considerou-se para o provete IPD 
reforçado uma armadura longitudinal, na zona traccionada, composta por 3ϕ10 e 4ϕ12. Do 
mesmo modo, considerou-se para o provete IPE reforçado uma armadura longitudinal, na 
zona traccionada, de 3ϕ10 e 2ϕ12 (armadura original, corte c-c`). Por outro lado, para os dois 
provetes considerou-se uma armadura transversal de ϕ8//0.1. 
Capítulo 5  Análise Experimental de Reforço de nós viga-pilar 
 67 
5.1.3.2. Disposições construtivas para a ductilidade local 
Em 5.4.3.1.2, o Eurocódigo 8-1 (CEN 2004b) refere que: 
• Devem ser consideradas como zonas críticas as zonas de uma viga sísmica primária 
com uma extensão 𝑙!" =  ℎ! (onde ℎ! representa a altura da viga) a partir de uma 
secção transversal de extremidade na qual a viga tem ligação a um nó viga-pilar. 
•  Ao longo de todo o comprimento de uma viga sísmica primária, a taxa de armadura 
da zona traccionada, 𝜌, não deve de ser inferior ao seguinte valor mínimo, 𝜌!"#: 
 𝜌!"# = 0,5 𝑓!"#𝑓!"  (5.30) 
• Nas zonas críticas das vigas sísmicas primárias devem de ser colocadas armaduras de 
confinamento que satisfaçam as seguintes condições:  
a) o diâmetro, 𝑑!", das armaduras de confinamento não deve de ser inferior a 6 
mm;  
b)  o espaçamento, s, das armaduras de confinamento não deve de ser superior a: 
 𝑠 =  𝑚𝑖𝑛(ℎ! 4 ; 24𝑑!"; 225; 8𝑑!") (5.31) 
c)  a primeira armadura de confinamento deve ser colocada a não mais de 50 mm 
da secção de extremidade da viga. 
Na tabela 9 encontram-se os resultados relativos às disposições construtivas para a ductilidade 
local das vigas dos provetes IPD e IPE 
Tabela 9. Disposições construtivas para a ductilidade local das vigas reforçadas (IPD e IPE), 
segundo o Eurocódigo 8-1 (CEN 2004b) 
 Zona critica 𝐡𝐰(m) 0,62 𝐥𝐜𝐫(m) 0,62 𝛒𝐦𝐢𝐧 0,0035 𝐝𝐛𝐰,𝐚𝐝𝐨𝐭𝐚𝐝𝐨(𝐦𝐦) 8,0 𝒔𝒎𝒂𝒙 (mm) 64,0 𝐀𝐬𝐭,𝐚𝐝𝐨𝐭𝐨𝐝𝐚 /𝐬 (𝐜𝐦𝟐/𝐦) 8,3 
 
Face aos resultados apresentados na tabela anterior, considerou-se para a zona critica, de 
comprimento 𝑙!"  =  0.62 m, uma armadura transversal de ϕ8//0.06. 
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5.1.3.3. Avaliação da capacidade de deformação das vigas 
A avaliação da capacidade de deformação das vigas foi realizada de forma semelhante à 
avaliação dos pilares. Na tabela 10 encontram os resultados obtidos em relação a este ponto. 
Tabela 10. Verificação à deformação última e de cedências das vigas reforçadas, de acordo 
com Eurocódigo 8-3 (CEN 2005). 𝝊 0,0 𝝎 = 𝝎` 0,035 𝐋𝐕 (m) 1,790 𝐀𝐬𝐱(𝐜𝐦𝟐) 1,6 𝛒𝐬𝐱 0,016 𝐛𝟎(𝐦) 0,346 𝐡𝟎(𝐦) 0,546 𝛂𝐬 0,777 𝛂𝒏 0,924 𝛂 0,718 𝛉𝐮𝐦 (rad) 0,040 𝒅𝒃𝑳(mm) 11,0 𝑳𝒑𝒍 (m) 0,490 𝜺𝒔𝒚 0,0025 𝝋𝒚 0,006 𝜶𝑽 1,0 𝛉𝐲 (rad) 0,029 
5.1.4. Ligações viga-pilar 
Em 5.5.3.3 o Eurocódigo 8-1 (CEN 2004b) refere o seguinte: 
• A compressão diagonal induzida no nó pelo mecanismo de biela não deve exceder a 
resistência do betão à compressão na presença de extensões de tração transversais. 
• Na falta de um modelo mais preciso, poderá satisfazer-se o requisito referido 
anteriormente recorrendo às seguintes condições: 
a) nos nós interiores viga-pilar deverá ser satisfeita a seguinte expressão: 
 𝑉!!! ≤  𝜂𝑓!" 1− 𝜐!𝜂 𝑏!ℎ!" = 𝑉!!!,!"! (5.32) 
em que: 𝑉!!!: Esforço transverso horizontal atuante: 𝑉!!! =  𝛾!"(𝐴!! + 𝐴!!)𝑓!" − 𝑉! , (5.33) 
em que: 𝐴!!,𝐴!!: área da secção das armaduras superiores e inferiores da viga, respectivamente; 
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𝑉!: esforço transverso no pilar na secção situada acima do nó, obtido da análise para a 
situação de projeto sísmica; 𝛾!": coeficiente que tem em conta a sobrerresistência devida ao endurecimento do aço e 
que não deve ser inferior a 1,2. η =  0.6 1− 𝑓!"250 ; (5.34) ℎ!": distância entre as camadas extremas do pilar; 𝑏! =  𝑚𝑖𝑛 𝑏!; (𝑏! + 0,5ℎ!) , 𝑠𝑒 𝑏! > 𝑏!𝑚𝑖𝑛 𝑏!; (𝑏! + 0,5ℎ!) , 𝑠𝑒 𝑏! < 𝑏! ; (5.35) 𝜐!: esforço normal reduzido na zona do pilar acima do nó, defino na Equação (5.20); 𝑓!" expresso em (MPa). 
• Deverá adotar-se um confinamento adequado (vertical e horizontal) do nó de modo a 
limitar a tração diagonal máxima do betão, max𝜎!", a 𝑓!"#. Na falta de um modelo 
mais preciso, este requisito poderá ser satisfeito colocando no nó cintas horizontais 
com um diâmetro não inferior a 6 mm: 
 𝐴!!𝑓!"#𝑏!ℎ!" ≥
𝑉!!!𝑏!ℎ!" !𝑓!"# + 𝜐! − 𝑓!"# , (5.36) 
em que: 𝐴!!: área total das cintas horizontais; ℎ!": distância entre as armaduras superiores e inferiores das vigas; ℎ!": distância entre as camadas estremas da armadura do pilar; 𝑏! definido na Equação (5.35); 𝜐!: esforço normal reduzido na zona do pilar acima do nó, definido na Equação (5.17); 𝑓!"#: valor de cálculo da resistência do betão à tração, definida pela expressão 𝑓!"# =𝛼!" 𝑓!"#,!.!" 𝛾!; 𝑉!!!: Esforço transverso horizontal atuante, defino na Equação (5.33). 
Na tabela 11 encontram-se os resultados obtidos para o cálculo dos esforços atuantes no 
núcleo de betão dos nós viga-pilar dos diferentes provetes.  
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Tabela 11. Esforços atuantes no núcleo de betão dos nós viga-pilar dos provetes reforçados. 
 Provete IPC reforçado Provete IPD reforçado Provete IPE reforçado 𝛄𝐫𝐝: 1,2 1,2 1,2 𝐀𝐬𝟏(𝐜𝐦𝟐) 4,5 6,9 6,9 𝐀𝐬𝟐(𝐜𝐦𝟐) 4,5 6,9 4,6 𝐕𝒄(𝐤𝐍) 141,8 141,8 141,8 𝑽𝒋𝒉𝒅(𝐤𝐍) 401,1 683,8 548,1 
 
Já na tabela 12 encontram-se os resultados obtidos para o cálculo de 𝑉!!!,!"!, por forma 
a satisfazer a condição imposta pelo Eurocódigo. 
Tabela 12. Resultados obtidos para o cálculo de 𝑉!!!,!"!, de acordo com o Eurocódigo 8-1 
(CEN 2004b). 
 IPD, IPE, e IPC 𝛈 0,504 𝑵𝒆𝒅 (kN) 460,0 𝒉𝒋𝒄(m) 0,360 𝝊𝒅 0,065 𝒃𝒋 (m) 0,420 𝑽𝒋𝒉𝒅,𝑬𝑪𝟖 (kN) 2741,9 
 
Por último, na tabela 13 encontram-se os resultados obtidos para a verificação do 
confinamento (vertical e horizontal) dos nós viga-pilar de cada provete. 
Tabela 13. Verificação do confinamento, segundo Eurocódigo 8-1 (CEN 2004b). 
 Provete IPC Provete IPD Provete IPE 𝑨𝒔𝒉(𝐜𝐦𝟐) 6,0 𝒃𝒋(m) 0,42 𝒉𝒋𝒘(m) 0,56 𝒇𝒄𝒕𝒅 2,5 𝑽𝒋𝒉𝒅(𝐤𝐍) 401.1 683,8 548,1 
 
Assim, visualizando os resultados das tabelas 12 e 13, verifica-se que as Expressões (5.35) e 
(5.39) são verificadas para a proposta de dimensionamento realizada. 
5.1.5. Análise Global 
De acordo com Eurocódigo 8-1 (CEN 2004b), ponto 4.4.2.3(4), a soma dos momentos 
resistentes dos pilares, 𝑀!", ligados ao nó deve ser, pelo menos, 30% superior ao 
somatórios dos momentos resistentes das vigas, 𝑀!" , ligadas ao nó.  
Na tabela 14 apresenta-se a verificação do anteriormente referido para cada provete. 
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Tabela 14. Verificação dos Momentos dos elementos estruturais dos provetes reforçado, de 
acordo com Eurocódigo 8-1 (CEN 2004b). 
 Provete IPC Provete IPD Provete IPE 𝑴𝒓𝒄 (kN.m) 182,9 𝑴𝒓𝒃 (kN.m) 83,8 124,3 90,2 𝑴𝒓𝒄 𝑴𝒓𝒃 2,2 1,5 2,0 
 
De maneira semelhante aos provetes originais, realizou-se uma análise no software SAP2000, 
de modo a aferir a capacidade resistente das secções transversais dos elementos reforçados 
por encamisamento em betão armado. Os diagramas das figuras 35 e 36 mostram as curvas 
monotónicas das secções transversais dos elementos reforçados dos provetes IPC, IPD e IPE, 
e respectivos momentos resistentes. 
 𝑀𝑟𝑑,𝑝𝑖𝑙𝑎𝑟 𝑟𝑒𝑓𝑜𝑟ç𝑎𝑑𝑜𝑛𝑢𝑚 =  184,6 𝑘𝑁.𝑚;  𝑁𝑒𝑑 =  460 𝑘𝑁 
a) 
 𝑀𝑟𝑑,𝑝𝑖𝑙𝑎𝑟 𝑟𝑒𝑓𝑜𝑟ç𝑎𝑑𝑜𝑛𝑢𝑚 =  157,8 𝑘𝑁.𝑚;  𝑁𝑒𝑑 =  460 𝑘𝑁 
b) 
 𝑀𝑟𝑑,𝑝𝑖𝑙𝑎𝑟 𝑟𝑒𝑓𝑜𝑟ç𝑎𝑑𝑜𝑛𝑢𝑚 =  153,8 𝑘𝑁.𝑚;  𝑁𝑒𝑑 = 460 𝑘𝑁 
c) 
Figura 35. Curvas monotónicas dos pilares dos provetes: a) IPC reforçado vs IPC; b) IPD 
reforçado vs IPD; c) Provete IPE reforçado vs IPE. 
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 𝑀𝑟𝑑,𝑣𝑖𝑔𝑎 𝑟𝑒𝑓𝑜𝑟ç𝑎𝑑𝑎𝑛𝑢𝑚 =  115,3 𝑘𝑁.𝑚 
a) 
 𝑀𝑟𝑑,𝑣𝑖𝑔𝑎 𝑟𝑒𝑓𝑜𝑟ç𝑎𝑑𝑎𝑛𝑢𝑚 =  114,6 𝑘𝑁.𝑚 
b) 
Figura 36. Curvas monotónicas das vigas dos provetes: a) IPD reforçado vs IPD; b) IPE 
reforçado vs IPE. 
Como se verifica pelos valores apresentados nas figuras anteriores, o reforço dos pilares por 
encamisamento confere aos pilares dos provetes um aumento significativo da sua capacidade 
resistente, em comparação com os valores obtidos para os provetes não reforçados (os pilares 
do provete IPC sofreram um aumento de 140%, os do provete IPD sofreram um aumento de 
130% e os do provete IPE sofreram um aumento de 117%). Do mesmo modo, verifica-se nas 
vigas dos provetes reforçados (IPD e IPE) um aumento de 47% (provete IPD) e 59% (provete 
IPE) da capacidade resistente destes elementos, quando comparados com os elementos dos 
provetes não reforçados. 
5.1.6. Pormenorização das soluções de reforços adotadas 
As soluções de reforço consistem na aplicação de encamisamentos em betão armado nos 
elementos que constituem as provetes. As soluções de reforço adotadas para os diferentes 
provetes são semelhantes entre si. A solução de reforço do provete IPC consistiu no 
encamisamento em betão armado dos pilares e tratamento das fissuras nas vigas com uma 
resina do tipo epoxy, figura 37. Por outro lado, a solução de reforço adotada para os provetes 
IPD e IPE consistiu no encamisamento em betão armado dos pilares e vigas dos provetes, 
figuras 38 e 39. No entanto, por forma a estudar a necessidade de se furar ou não as vigas para 
a passagem dos varões longitudinais dos pilares, optou-se, no provete IPD, por realizar a 
passagem dos varões longitudinais dos pilares por cima das vigas, figura 38. 
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a) 
 
 
b) 
Figura 37.  Esquema representativo das disposições construtivas da aplicação do reforço no 
provete IPC: a) planta; b) cortes transversais. 
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a) 
 
 
 
b) 
Figura 38. Esquema representativo das disposições construtivas da aplicação do reforço no 
provete IPD: a) planta; b) cortes transversais. 
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a) 
 
 
b) 
Figura 39. Esquema representativo das disposições construtivas da aplicação do reforço no 
provete IPE: a) planta; b) cortes transversais. 
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5.2. Execução das soluções de reforço 
Neste ponto aborda-se a execução das soluções de reforço por encamisamento em betão 
armado dos provetes estudados, realizada no estaleiro da empresa Amândio Melo- 
Construções, Unipessoal Lda. 
5.2.1. Composição do betão de reforço 
O betão utilizado no reforço foi produzido na empresa Unibetão, numa central de betão, com 
dispositivos de passadeiras e balanças que garantem as quantidades corretas dos materiais que 
constituem a mistura de betão. 
Para estimar as propriedades mecânicas do betão de reforço à compressão, foram 
realizados ensaios de compressão a três provetes cúbicos, de 15 cm de aresta, e com um 
tempo de cura de 28 dias. De acordo com os resultados obtidos na tabela 15, verifica-se que 
os provetes apresentam um valor médio de tensão média de rotura à compressão à idade de 28 
dias (𝑓!"(t = 28 dias)) de 46 MPa, o correspondente a um betão C35/45, de acordo com o 
Eurocódigo 2-1 (CEN 2004a). 
Tabela 15.  Tensão resistente de compressão dos provetes cúbicos. 
Designação tempo de cura (dias) Peso (kg) 𝒇𝒄(MPa) 
Provete 1 
28 
7,918 45,4 
Provete 2 7,884 45,5 
Provete 3 7,916 47,2 
5.2.2. Preparação da superfície da interface 
Face ao referido no capítulo 3 e aos materiais disponíveis para a preparação da superfície da 
interface, optou-se pela técnica de jacto de água para tratar os provetes em estudo nesta 
dissertação. As figuras 40 e 41 mostram o estado geral dos provetes antes e após a aplicação 
desta técnica, respectivamente. 
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Figura 40. Estado geral dos provetes original antes de se aplicar a técnica por jacto de água. 
  
  
Figura 41. Estado do provetes após aplicação do jacto de água. 
5.2.3. Fabrico e colocação das armaduras de reforço 
Para a produção das armaduras de reforço dos provetes foram realizadas 108 cintas para os 
pilares, figura 42 a) e b), com 1,6 metros de perímetro, 100 estribos para as vigas, figura 42 
c), com 2,0 metros de perímetro. Realizaram-se ainda 24 varões, com 3,1 metros de 
comprimento (emendas inclusive), para os pilares e 20 varões, com 4,7 metros de 
comprimento (emendas inclusive). 
 
a) 
 
b) 
 
c) 
Figura 42. Armaduras de aço: a) cintas; b) cintas para a zona dos nós; c) estribos. 
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A montagem das armaduras foi realizada com as tradicionais amarrações com arame 
queimado, figura 43.  
 
Figura 43. Amarração das armaduras com arame queimado. 
A figura 44 ilustra o aspecto final dos diferentes provetes após a colocação da armadura. 
 
a) 
 
b) 
 
c) 
Figura 44. Aspecto geral da colocação das armaduras nos provetes: a) IPC; b) IPD; c) IPE. 
5.2.4. Cofragem 
Os provetes foram betonados na horizontal, através de uma cofragem de madeira. Para 
garantir o recobrimento de 35 mm das armaduras foram colocados espaçadores de PVC entre 
as armaduras e o molde, figura 45. 
  
Figura 45. Cofragem dos provetes. 
Capítulo 5  Análise Experimental de Reforço de nós viga-pilar 
 79 
5.2.5. Betonagem 
A etapa de colocação no molde foi realizada com recurso a um camião betoneira, de forma 
gradual de modo a conferir uma boa compactação do betão e utilizou-se um vibrador agulha 
para a execução da vibração mecânica, figuras 46 a) e b). Terminado o enchimento e 
compactação foi realizado um acabamento superficial, por forma a conferir aos provetes uma 
superfície plana e lisa, figuras 46 c) e d). 
 
a) 
 
b) 
 
c) 
 
d) 
Figura 46.  Betonagem dos provetes: a) Camião betoneira; b) Vibração do betão; c) 
acabamento final da superfície de betão; d) Estado final de um dos provetes. 
5.2.6. Custos da execução das soluções de reforço 
Na tabela que se segue apresenta-se os custos relativos à execução das soluções de reforço e o 
tempo associado à execução do reforço de cada provete. É importante referir, ainda, que os 
preços dos materiais e da mão-de-obra foram retirados do gerador de preços para a construção 
civil em Portugal, elaborado pelo empresa Cype Ingenieros, S.A. Para o betão da classe 
C35/45 considerou-se um preço de 95,30 €/m3, para os varões de aço (cada varão de aço 
possui 12 m de comprimento) considerou-se um preço de 0,79€/kg e para a mão-de-obra 
considerou-se um preço de 17,69 €/h, para o oficial de 1ª estruturista, e 17,27 €/h, para o 
ajudante de estruturista. 
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Tabela 16. Custos relativos à execução das soluções de a reforço. 
Provetes	 Elemento	Estrutural	
Aço	 Betão	
tempo	
(h)	
Mão-de-
obra	(€)	
Preço	
(€)	
Varões	de	
φ8	
(unidade)	
Varões	de	
φ10	
(unidade)	
Volume	
(m3)	
IPC	 Pilar	 5	 3	 0.25	 8	 280	 351	
IPD	
Pilar	 5	 3	 0.75	 16	 316	 586	
Viga	 9	 4	
IPE	
Pilar	 5	 3	
0.75	 16	 316	 586	
Viga	 9	 4	
Total	 33	 17	 1.74	 40	 912	 1524	
5.3. Trabalhos de reparação 
Devido à dimensão e gravidade das fissuras existentes nas vigas do provete IPC reforçado 
(duas fissuras na viga esquerda e uma na viga direita), surgiu a necessidade de se proceder à 
reparação destas através da injeção de resina do tipo epoxy (Sikadur 52 Injection).  
Inicialmente começou-se por executar os furos para injeção, espaçados de 30 a 40 cm, e 
posteriormente, procedeu-se à sua limpeza, figura 47 a) a c). 
 
a) 
 
b) 
 
c) 
Figura 47. Execução dos furos para posterior injeção da resina: a) viga direita; b) viga 
esquerda; c) limpeza dos furos. 
Posteriormente procedeu-se à colocação das mangueiras (cerca 38 tubos) e respectiva selagem 
das mesmas, figura 48 a) e b). 
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a) 
 
b) 
Figura 48. Colocação das mangueiras e respectiva selagem: a) viga direita; b) viga esquerda. 
Por último, procedeu-se à realização da injeção da resina Sikadur 52 Injection (com um tempo 
de cura de dois dias) para selagem das fissuras. A injeção da resina nas vigas foi realizada de 
baixo para cima e pelas laterais (com uma pressão exercida no momento da injeção 
corresponde a 2 bar), figura 49 a) e b). 
 
a) 
 
b) 
Figura 49. Injeção da resina Sikadur 52 Injection: a) viga direita; b) viga esquerda. 
Devido à cedência da cofragem verificada no provete IPC aquando da realização do reforço,  
foi necessário realizar neste provete uma cunha (executada em grout) no topo do pilar 
superior, por forma a que o ângulo entre servo-actuador e o pilar superior correspondesse a 90 
graus, figura 50 a) e b).  
 
a) 
 
b) 
Figura 50. Realização da cunha (com recurso a grout) no topo do pilar superior para 
nivelamento do servo-actuador. 
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6. ESQUEMA DE ENSAIO E APRESENTAÇÃO DOS RESULTADOS 
OBTIDOS 
No presente capítulo são apresentadas as características que compõem a plataforma de ensaios 
utilizada para o estudo dos provetes representativos de nós viga-pilar de estruturas de betão 
armado. Para o efeito é realizada uma descrição geral do funcionamento da plataforma de 
ensaios e, ainda, uma caracterização dos elementos que a constituem, nomeadamente: 
elementos de reação, sistema de cargas e os instrumentos utilizados na monotorização dos 
ensaios. 
Em seguida são apresentados os resultados experimentais obtidos nos ensaios cíclicos 
de nós viga-pilar. Por forma a caracterizar o comportamento dos provetes apresentam-se:  
• ocorrências verificadas durante a realização do ensaio;  
• as relações força-deslocamento e o respectivo drift; 
•  as envolventes da relação força-deslocamento, onde são evidenciados os pontos 
correspondentes aos danos visualmente observados;  
• a evolução da energia dissipada em função do drift imposto;  
• a capacidade de amortecimento equivalente em função da ductilidade;  
• a descrição dos danos observados (ver também anexo I, II e III). 
A apresentação dos resultados é feita de forma individual para cada um dos provetes 
ensaiados. 
6.1. Funcionamento da plataforma de ensaios 
O ensaio é realizado com o provete na posição horizontal, e resume-se à aplicação de um 
deslocamento lateral cíclico controlado no topo do pilar superior do provete. O deslocamento 
lateral imposto segue uma lei de deslocamentos previamente definida, figura 51 a). A 
plataforma de ensaio é constituída por três apoios: um apoio duplo na base do pilar inferior, e 
um apoio simples em cada uma das extremidades das vigas, com o intuito de simular as 
restrições a que os elementos estão sujeitos “in situ”, figura 51 b). O apoio duplo situado na 
base do pilar bloqueia o deslocamento transversal e axial da base do pilar, permitindo apenas 
que ocorra rotação. Os apoios simples das vigas possibilitam a movimentação do nó segundo 
o eixo longitudinal destas. 
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No topo do pilar superior é aplicada uma força concentrada constante, segundo o eixo 
do pilar, que simula o esforço axial (N) que este tipo de elemento está sujeito, figura 51 b). 
Nesta campanha experimental adotou-se um valor de esforço axial de 460 kN, tratando-se de 
um valor comum para edifícios de quatro pisos e vigas com vão de aproximadamente quatro 
metros.  
 
a) 
 
b) 
Figura 51. a) Lei de deslocamentos aplicada; b) Esquema de ensaio. 
6.2. Descrição da plataforma de ensaios 
Como é possível visualizar pelas figura 52 a) e b), a plataforma de ensaio é constituída por um 
conjunto de elementos metálicos perfilados com elevada rigidez, por actuadores hidráulicos, 
slides, e outras peças destinadas a minorar os efeitos das forças de atrito.  
 
a) 
 
b) 
Figura 52. Plataforma de ensaio: a) em planta; b) vista geral.  
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A plataforma de ensaio está dividida em cinco elementos: dois elementos que garantem 
o apoio duplo na base do pilar inferior do provete, figura 53 a); uma estrutura de reação que 
possibilita a aplicação do deslocamento lateral (dc) no pilar superior, figura 53 b); e outras 
duas peças que garantem o apoio dos slides na extremidade de cada viga, figura 53 c). 
 
a) 
 
b) 
 
c) 
Figura 53. Elementos metálicos da estrutura de reação: a) apoio duplo; b) actuador; c) 
viga/Slides. 
Toda a estrutura metálica que constitui a plataforma foi corretamente ligada à laje de 
reação através de dywidags pré-esforçados, de forma a impedir que esta se movimente no 
decorrer do ensaio. 
Os provetes foram ensaiados na posição horizontal, por forma a minimizar as 
deformações verticais provenientes do peso próprio dos mesmos. Foram ainda colocados três 
dispositivos mecânicos à base de esferas, por forma a permitir que o provete se movimentasse 
sem grandes resistências quando colocado nos blocos de apoio, figura 54 a) a c). 
    
               a)                                                b)                                              c) 
Figura 54. Ligação dos apoios com recurso a esferas: a) esferas; b) provete; c) blocos de 
apoio. 
O deslocamento lateral imposto no pilar superior foi aplicado com recurso a um servo-
actuador hidráulico (SWACT), com capacidade de 200 kN e um curso de 400 mm. Este 
servo-actuador incorpora duas rótulas nas extremidade, de modo a que não existam restrições 
na movimentação do provete, figura 55 a) a c).  
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                  a)                                           b)                                             c) 
Figura 55. Ligação do servo-actuador: a) servo-actuador; b) rótula; c) ligação ao pilar.  
Por forma a representar o carregamento imposto no pilar foi incorporado no pilar 
superior um actuador hidráulico (ACT) com 500 kN de capacidade, figura 56 a) , unido à base 
do pilar inferior por meio de dywidags, figura 56 b).  
 
a) 
 
b) 
Figura 56. Sistema utilizado para aplicar o esforço axial nos pilares: a) Actuador hidráulico; 
b) dywidags. 
De maneira a monitorizar as forças e reações desenvolvidas nos actuadores e apoio 
duplo foram introduzidas quatro células de força, figuras 57 a) a c). 
 
a) 
 
b) 
 
c) 
Figura 57. Células de força: a) servo- actuador; b) actuador; c) apoio duplo. 
Antes da colocação do provete na plataforma de ensaio foi necessário realizar um 
conjunto de tarefas, nomeadamente: fixação, com recurso a buchas mecânicas, das chapas 
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metálicas nas extremidades das vigas de modo a permitir o apoio aos slides, figura 58 a), e a 
colocação de duas peças metálicas de modo a permitir a ligação do provete ao apoio duplo e 
ao actuador responsável pelo esforço axial (N) no respectivo pilar, figura 58 b). 
 
a) 
 
b) 
Figura 58. Preparação do provete: a) extremidades das vigas; b) pilar inferior. 
6.3. Instrumentação de monitorização 
Para monitorização dos deslocamentos relativos, aquando da realização do ensaio, foram 
utilizados um conjunto de sensores que permitiram efetuar o registo destes mesmos 
movimentos, figura 59. Para tal, considerou-se três tipos de transdutores de deslocamento: os 
LVDT`s, Linear Variable Displacement Transducers, figura 59 a), com um curso de 25 mm e 
250 mm; os potenciómetros, figura 59 b), com um curso de 25 mm e 50 mm; e os transdutores 
lineares, figura 59 c), com um curso de 400 mm. 
 
a) 
 
b) 
 
c) 
Figura 59. Instrumentação utilizada: a) LVDT`s; b) Potenciómetros; c) Transdutor linear. 
Apresenta-se na figura 60 a esquematização global da distribuição dos sensores do 
provete.  
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Figura 60. Esquema da distribuição dos sensores. 
Os potenciómetros (letra P), P1 a P30, e os LVDT`s (letra L), L1 a L17, tiveram a 
função de monitorizar os deslocamentos relativos ocorridos entre as várias secções dos 
elementos.  
Os transdutores lineares (designados pela letra B) foram introduzidos de forma a 
determinar os deslocamentos absolutos. Os sensores B1 e B2 permitiram conhecer e controlar 
o deslocamento imposto na extremidade do pilar e determinar a respectiva rotação absoluta. 
Na figura 61 encontra-se esquematizada a disposições dos sensores nos diferentes 
elementos que constituem os provetes, bem como as respectivas dimensões. 
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Figura 61. Disposição e distâncias entre sensores (mm). 
6.4. Apresentação dos resultados obtidos 
6.4.1. Considerações Gerais 
Neste ponto, para além de uma breve exposição dos conceitos anteriormente referidos, 
expõem-se algumas considerações gerais para cada um dos parâmetros usados na 
caracterização do comportamento dos provetes. 
6.4.1.1. Drift  
O drift define-se como sendo a razão entre o deslocamento, dc, verificado no ponto de 
aplicação da carga lateral, e a distância H, compreendida entre a base do pilar inferior e o 
ponto de aplicação da carga lateral no topo do pilar superior. O valor do drift pode ser obtido 
a partir da Equação (6.1): 
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 𝐷𝑟𝑖𝑓𝑡 = 𝑑!𝐻 ×100 (%) (6.1) 
6.4.1.2. Relação força-deslocamento 
Os ensaios foram realizados com controlo de deslocamento e centraram-se na imposição de 
uma lei de deslocamentos aplicada no topo do pilar, figura 62 a), e os resultados obtidos são 
representados em gráficos força-deslocamento, figura 62 b). 
A relação força-deslocamento caracteriza-se pela força aplicada pelo servo-actuador no 
topo do pilar, para um certo nível de deslocamento estabelecido a priori (lei de 
deslocamentos).  
A lei de deslocamentos utilizada encontra-se representada na figura 62 a). Esta consistiu 
na imposição de ciclos com inversão de sentido para vários níveis de deslocamento, de 
amplitude crescente até um máximo de 165 mm, correspondente a um drift de 5,5%. Para 
cada nível de deslocamento repetem-se três ciclos de igual amplitude. A partir da tabela 17 é 
possível visualizar o histórico dos deslocamentos laterais impostos. 
Tabela 17. Histórico dos deslocamentos laterais. 
dc (mm) 3 6 9 15 30 45 60 75 90 105 120 135 150 165 
Drift (%) 0,1 0,2 0,3 0,5 1,0 1,5 2,0 2,5 3,0 3,5 4,0 4,5 5,0 5,5 
 
a) 
 
b) 
Figura 62. a) Lei dos deslocamentos laterais impostos no topo do pilar, dc (mm); b) Exemplo 
de gráfico força-deslocamento (gráfico correspondente ao provete IPD reforçado). 
Neste tipo de ensaios, onde os nós viga-pilar são submetidos um processo controlado de 
carregamentos cíclicos, devido a fenómenos histeréticos dos materiais, o diagrama de força-
deslocamento apresenta ciclos de histerese. Estes ciclos caracterizam-se pela não coincidência 
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das curvas definidas nas fases de descarregamento e recarregamento, como é possível 
observar pela figura 62 b).  
A análise de cada um dos provetes é realizada indicando os valores da foça máxima 
atingida durante o ensaio, da força última e respectivos valores dos deslocamentos. Contudo, 
é importante referir que os dados indicados na análise correspondem a deslocamentos 
positivos, assumindo que os diagramas são simétricos. 
As envolventes força-deslocamento caracterizam-se pela união, através de segmentos de 
reta, de todos os pontos máximos no sentido positivo e os mínimos no sentido negativo dos 
ciclos histeréticos. Cada segmento de reta caracteriza a evolução da rigidez dos provetes ao 
longo do decorrer do ensaio. Por outro lado, são indicados na envolvente os pontos (de A a F) 
que dizem respeito a diferentes danos observados visualmente, por forma a facilitar a 
compreensão da evolução da rigidez. Assim, identificam-se as seguintes etapas de evolução 
do dano em cada provete: 
A – Inicio da fissuração das vigas; 
B – Inicio da fissuração nos pilares; 
C – Deslocamento de cedência; 
D – Inicio da fissuração no nó; 
E – Destacamento do betão; 
F – Força última (redução da resistência em 20 % da força máxima atingida), Park et al. 
(1987). 
Para cada uma destas fases destaca-se a força e o deslocamento a que ocorrem. É 
quantificada, inclusive, a rigidez inicial e a rigidez pós-pico. A primeira determina-se através 
da tangente dos segmentos de reta que fazem a união entre a origem e o ponto correspondente 
ao início da fissuração nas vigas. Por outro lado, a rigidez pós-pico resulta da diferença entre 
o ponto correspondente à força última e o ponto que o antecede (geralmente, esse ponto 
corresponde ao destacamento do betão). 
Tal como mencionado em Garcia (2011), optou-se por determinar o deslocamento de 
cedência através do ajuste da curva bi-linear à envolvente força-deslocamento. Trata-se de um 
processo iterativo, que resulta do cumprimento, em simultâneo, de duas condições: a primeira 
condição refere que a área abaixo da curva da envolvente (A1) deverá ser igual à área abaixo 
da reta bi-linear (A2), figura 63 a); a segunda condição estima que as áreas acima e abaixo da 
reta bi-linear deverão ser aproximadamente iguais, figura 63 b). 
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                                                 a)                                                              b) 
Figura 63. Cálculo do deslocamento de cedência: a) primeira condição; b) segunda condição. 
6.4.1.3. Energia dissipada 
A energia dissipada está relacionada com as forças exteriores que atuam sobre o nó viga-pilar 
e corresponde à energia total dissipada internamente, considerando-se o nó como um todo. 
Nesta dissertação a energia dissipada não contempla a energia potencial elástica, apenas 
se tem em consideração a energia dissipada internamente pelos elementos. A determinação 
desta corresponde à integração da relação força-drift, e para o efeito aplica-se a regra dos 
trapézios para calcular a soma acumulativa da área abaixo da curva para cada step. Assim, a 
energia dissipada total pode ser determinada segundo a Equação (6.2): 
 𝐸! =  𝐸!!! + 𝐹!!! + 𝐹!2 𝑑! − 𝑑!!! (6.2) 
Onde, d é o deslocamento imposto no topo do pilar e F representa a força que é necessário 
impor para se obter o deslocamento d. 
É importante referir que a energia dissipada total resulta da soma da energia dissipada 
pelo provete em causa e da energia armazenada sob a forma de energia potencial elástica. 
Nesta dissertação apenas se teve em conta a energia dissipada internamente pelos elementos, 
desprezando-se assim a energia potencial elástica, que é recuperável. Para subtrair a energia 
potencial elástica foi necessário extrair os mínimos da função correspondentes à energia 
potencial plástica, ou seja, a energia que de facto é dissipada no interior do provete. 
6.4.1.4. Amortecimento equivalente 
A relação amortecimento equivalente – ductilidade torna-se numa ferramenta útil para quando 
se pretende compreender e representar o comportamento global dos diferentes elementos 
estruturais, como pilares, vigas, e ligações viga-pilar. 
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Dado que os provetes ensaiados foram submetidos a um processo controlado de 
carregamento cíclico, adotou-se a formulação enunciada por Varum (2003) para determinar o 
amortecimento equivalente dos provetes. 
Segundo o autor, a maneira mais comum para determinar o valor do amortecimento é 
através da relação força – deslocamento que determina o valor do amortecimento para metade 
de cada ciclo histerético completo, figura 64. 
 
Figura 64. Amortecimento para um ciclo de histerese, adaptado de Varum (2003). 
De acordo com Varum (2003), o amortecimento equivalente, 𝜉!", é definido por duas 
parcelas, Equação 6.3.  
 𝜉!" =  𝜉! + 𝜉! (6.3) 
A primeira parcela refere-se ao amortecimento viscoso, 𝜉!, e a segunda parcela refere-se ao 
amortecimento histerético, 𝜉!. No entanto, nesta dissertação a parcela do amortecimento 
viscoso não é contemplada no cálculo do amortecimento equivalente, pois os ensaios não são 
dinâmicos. Deste modo o amortecimento equivalente é igual ao amortecimento histerético, e é 
calculado a partir da Equação (7.4).  
  𝜉!" = 𝜉! = 1𝜋× 𝐴!!"#!!""#𝐹!á!×𝐷!á! (6.4) 
Onde, 
Ahalf-loop é a área abaixo da curva força-deslocamento para cada semicírculo; 
Fmáx é a força máxima atingida em cada ciclo histerético; 
Dmáx é o deslocamento máximo imposto em cada ciclo. 
Segundo Rocha (2011), a ductilidade é definida como sendo um fator que está relacionado 
com a capacidade de deformação de uma estrutura para além do limite das deformações no 
domínio elástico dos materiais, mas mantendo a sua capacidade resistente. Deste modo, a 
ductilidade torna-se um fator importante no projeto sísmico de estruturas, permitindo 
estabelecer critérios de controlo de deformações. 
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A ductilidade pode ser caracterizada quer em termos de deslocamentos, de curvaturas 
ou de rotações. Na presente dissertação, optou-se por calcular a ductilidade em termos de 
deslocamentos. Deste modo, a ductilidade, µΔ, é definida pela razão entre o máximo 
deslocamento, Δd, e o deslocamento de cedência, Δy, refletindo estes o comportamento global 
do elemento estrutural, Equação (6.5): 
  µ! = Δ!Δ! (6.5) 
Os resultados da relação amortecimento equivalente-ductilidade são apresentados apenas até à 
força última. 
6.4.1.5. Danos observados 
No que diz respeito aos danos observados, é realizada uma breve apresentação e uma breve 
descrição da evolução do dano geral que cada provete apresenta até atingir a rotura. Em anexo 
apresenta-se a evolução do dano ao longo do ensaio para cada provete. 
6.4.1.6. Comprimento da rótula plástica 
Os comprimentos das rótulas plásticas formadas nas vigas e pilares dos provetes foram 
obtidos por medição direta da região com dano visivelmente observado. Para cada um dos 
provetes estudados apresenta-se os valores obtidos para o comprimento da rótula plástica, Lp, 
e a relação entre este parâmetro e a altura, h, da respectiva secção transversal.  
6.4.2. Provete IPC reforçado 
6.4.2.1. Relação força-deslocamento 
Da observação do gráfico força-deslocamento da figura 65 a), verifica-se que a força 
resistente máxima é de aproximadamente 85 kN, no sentido positivo do deslocamento lateral 
imposto, e surge para um ciclo de deslocamento Δ = ± 60 mm, o correspondente a um drift de 
2,0%. No último ciclo de deslocamento, Δ = ± 150 mm, a força registada é de 64,4 kN no 
sentido positivo do deslocamento, cerca de 75,7% da força máxima resistente registada ao 
longo do ensaio. 
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A figura 65 b) representa a envolvente foça-deslocamento que possibilita uma melhor 
compreensão da evolução da rigidez do provete IPC reforçado ao longo do ensaio. A partir da 
observação deste gráfico verifica-se que as primeiras fissuras surgem nas vigas, nas zonas 
onde foram realizadas as injeções, para um ciclo de deslocamento Δ = ± 6 mm, o 
correspondente a um drift de 0,2%, cuja força aplicada ronda os 27 kN, no sentido positivo do 
deslocamento. No ciclo de deslocamento Δ = ± 30 mm (drift de 1,0%) e para uma força de 
80,5 kN, surgem as fissuras horizontais na interface pilar-nó, e ainda as fissuras diagonais no 
interior do nó. 
A força última, que corresponde a 68 kN, no sentido positivo do deslocamento, ocorre 
para um ciclo de deslocamento Δ = ± 143 mm (drift de 4,8%).  
O deslocamento de cedência surge para um ciclo de deslocamento de Δ = ± 15,35 mm 
(drift de 0,51%). 
A rigidez inicial é de 4,5 kN/mm, nos dois sentidos do deslocamento, enquanto que a 
rigidez de pós-pico é de -0.1 kN/mm. 
 
a) 
 
b) 
Figura 65. Relação força-deslocamento do provete IPC reforçado: a) Gráfico da relação força-
deslocamento (ciclos histeréticos); b) Envolventes força-deslocamento e respectiva 
identificação dos danos. 
6.4.2.2. Energia Dissipada 
A figura 66 demonstra a evolução da energia dissipada do provete IPC reforçado. 
A partir da observação da figura 66, verifica-se que a energia dissipada apresenta maior 
taxa de crescimento à medida que se vai avançando no nível de drift imposto. No último ciclo 
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de deslocamento Δ = ± 150 mm (drift de 5%), o provete IPC reforçado apresenta um valor de 
energia dissipada igual a 99,9 kN.m. 
 
Figura 66. Energia dissipada do provete IPC reforçado. 
6.4.2.3. Amortecimento equivalente 
Na figura 67 encontra-se representada a relação amortecimento equivalente-ductilidade do 
provete IPC reforçado. 
Através da figura 67, verifica-se que o amortecimento equivalente regista uma evolução 
ascendente de ξeq = 4,3% (µΔ = 1,0 m/m) até ξeq = 10,3% (µΔ = 3,9 m/m). Posteriormente, 
regista-se uma diminuição dos valores de amortecimento equivalente, de ξeq = 10,3% (µΔ = 
3,9 m/m) até ξeq = 8,7% (µΔ = 9,9 m/m). 
  
Figura 67. Amortecimento equivalente do provete IPC reforçado. 
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6.4.2.4. Danos observados 
Observando as figuras 68 e 69 verifica-se que as vigas foram o elemento que sofreu maior 
parte do dano.  
As primeiras fissuras surgiram nas vigas (primeiro na viga direita, para um nível de drift de 
0,2%, e em seguida na viga esquerda, para um nível de drift de 0,3%) nas zonas junto ao nó, e 
nas zonas onde foram realizadas as injeções. Posteriormente, e para um nível de drift de 1%, 
surgiram as primeiras fissuras nos pilares superior e inferior, em zonas próximas do nó, e 
fissuras diagonais devido ao esforço de corte. A partir deste nível de drift a fissuração no 
interior do nó estagnou. Pelo contrário, com o aumento do drift verificou-se um aumento de 
fissuras nas vigas, nas zonas próximas do nó, o que levou à rotura do provete. 
  
Figura 68. Estado final do provete IPC reforçado. 
  
Figura 69. Distribuição geral do dano observado no provete IPC reforçado. 
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6.4.2.5. Comprimento de rótula plástica 
Pela tabela 18 é possível observar os comprimentos das rótulas plásticas nos diferentes 
elementos que constituem o provete IPC reforçado. Deste modo, constata-se que a viga direita 
possui o maior comprimento de rótula plástica com 0,94ℎ, seguindo-se a viga esquerda com 0,46ℎ. Os pilares superior e inferior apresentam menores comprimentos de rótulas plásticas, 
com 0,24ℎ e 0,17ℎ, respectivamente. 
Tabela 18.  comprimentos das rótulas plásticas nos elementos estruturais do provete IPC 
reforçado. 
Provete 
Pilar superior Pilar inferior Viga esquerda Viga direita 𝑳𝒑 (m) 𝑳𝒑 𝒉 𝑳𝒑 𝑳𝒑 𝒉 𝑳𝒑 (m) 𝑳𝒑 𝒉 𝑳𝒑 (m) 𝑳𝒑 𝒉 
IPC 
reforçado 0,1 0,24 0,07 0,17 0,23 0,46 0,47 0,94 
6.4.3. IPD reforçado 
6.4.3.1. Ocorrências durante o ensaio 
Durante a realização do ensaio do provete IPD reforçado verificou-se a rotura dos rolamentos 
que constituem um dos slides da viga direita, para os níveis de drift de 3% e 4%, figura 70 a) 
e b). Assim, por uma questão de segurança optou-se por interromper o ensaio no final do nível 
de drift de 5%. 
 
a) 
 
b) 
Figura 70. Rotura dos rolamentos de um dos slides da viga direita: a) no nível de drift 3%; b) 
no nível de drift 4%. 
6.4.3.2. Relação força-deslocamento 
Da visualização do gráfico da figura 71 a), relativo à relação força-deslocamento, constata-se 
que a força resistente máxima é de, aproximadamente, 140,0 kN, no sentido positivo do 
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deslocamento lateral imposto, e surge para um ciclo de deslocamento Δ = ± 60 mm, o 
correspondente a um drift de 2,0 %. No último ciclo de deslocamento, Δ = ± 150 mm, a força 
registada é de 97,0 kN, no sentido positivo, cerca de 69,3% da força máxima resistente 
registada ao longo do ensaio. 
A figura 71 b) representa a envolvente força-deslocamento relativa ao provete IPD 
reforçado. A partir da observação deste gráfico verifica-se que as primeiras fissuras surgem 
nas vigas para um ciclo de deslocamento Δ = ± 6 mm, o correspondente a um drift de 0,2%, 
cuja força aplicada ronda os 54 kN, no sentido positivo do deslocamento imposto. 
Posteriormente, surgem as fissuras diagonais no interior do nó, para um ciclo de deslocamento 
Δ = ± 9 mm (drift de 0,3%) e uma força de 70,4 kN, e de seguida surgem as primeiras fissuras 
nos pilares, para um ciclo de deslocamento  Δ = ± 15 mm (drift de 0,5%), e força igual a 87,2 
kN. 
O destacamento do betão na zona do nó viga-pilar ocorre para um ciclo de 
deslocamento Δ = ± 90 mm (drift de 3,0%), o correspondente a uma força de 126,8 kN. 
A força última que corresponde a 112,5 kN, no sentido positivo do deslocamento, 
ocorre para um ciclo de deslocamento Δ = ± 126 mm (drift de 4,2%). No sentido negativo do 
deslocamento lateral, a força última regista o valor de 120,1 kN, para um ciclo de 
deslocamento Δ = ± 141,7 mm (drift de 4,7%). 
O deslocamento de cedência ocorre para um ciclo de deslocamento de Δ = ± 15,0 mm 
(drift de 0,5%). 
A rigidez inicial corresponde a 9,0 kN/mm, enquanto a rigidez pós-pico toma o valor de  
-0,4 kN/mm. 
 
a) 
 
b) 
Figura 71. Relação força-deslocamento do provete IPD reforçado: a) relação força-
deslocamento; b) Envolventes força-deslocamento e respectiva identificação dos danos. 
Capítulo 6  Análise Experimental de Reforço de nós viga-pilar 
 102 
6.4.3.3. Energia dissipada 
A partir da observação da figura 72 verifica-se que a energia dissipada apresenta maior taxa 
de crescimento à medida que se vai avançando no nível de drift imposto. No último ciclo de 
deslocamento Δ = ± 135 mm (drift de 4,5%), o provete IPD reforçado apresenta uma valor de 
energia dissipada igual a 124,0 kN.m. 
 
Figura 72. Energia dissipada do provete IPD reforçado. 
6.4.3.4. Amortecimento equivalente 
Através da figura 73, verifica-se que o amortecimento equivalente regista uma evolução 
ascendente de ξeq = 3,9% (µΔ = 1,0 m/m) até ξeq = 9,3% (µΔ = 8,9 m/m).  
 
Figura 73. Amortecimento equivalente do provete IPD reforçado. 
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6.4.3.5. Danos observados 
Visualizando as figuras 74 e 75 é notório um padrão de danos com maior concentração de 
fissuras no interior do nó, com prolongamento nos pilares e vigas. No entanto a concentração 
de fissuras diminui à medida que as secções transversais dos elementos (vigas e pilares) se 
afastam do nó. 
Com o decorrer do ensaio, desenvolveram-se nas vigas as primeiras fissuras numa zona 
distanciada do nó, para um nível de drift de 0,2%. Posteriormente, surgiram para um nível de 
drift de 0,3% as primeiras fissuras diagonais no interior do nó devido ao esforço de corte. 
Seguidamente, para um nível de drift de 0,5% surgiram, em simultâneo, as primeiras fissuras 
nos pilares superior e inferior. A partir deste nível de drift verifica-se uma intensificação das 
fissuras no interior do nó, e prolongamento destas até cerca de metade do comprimento das 
vigas. Numa fase mais adiantada a intensificação do deslocamento lateral imposto leva à 
rotura do provete por esmagamento do betão no interior do nó. De notar ainda que, as fissuras 
presentes nos elementos (vigas e pilares) encontram-se localizadas em zonas relativamente 
próximas dos estribos, e estas surgem devido à existência de descontinuidades entre o betão e 
os estribos. 
 
Figura 74. Danos observados no provete IPD reforçado. 
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Figura 75. Distribuição geral do dano observado no provete IPD reforçado. 
6.4.3.6. Comprimento das rótulas plásticas 
Observando a tabela 19, referente ao provete IPD reforçado, verifica-se que a viga esquerda 
possui o maior comprimento da rótula plástica com 0,35ℎ, seguindo-se a viga direita com 
0,29h. Os pilares apresentam valores de comprimento das rótulas plásticas menores que as 
vigas, onde o pilar inferior toma o valor 0,26ℎ e o pilar superior com 0,12ℎ. 
Tabela 19. Comprimentos das rótulas plásticas dos elementos estruturais do provete IPD 
reforçado. 
Provete 
Pilar superior Pilar inferior Viga esquerda Viga direita 𝑳𝒑 (m) 𝑳𝒑 𝒉 𝑳𝒑 𝑳𝒑 𝒉 𝑳𝒑 (m) 𝑳𝒑 𝒉 𝑳𝒑 (m) 𝑳𝒑 𝒉 
IPD 
reforçado 0,05 0,12 0,11 0,26 0,22 0,35 0,18 0,29 
6.4.4. IPE reforçado 
6.4.4.1. Ocorrências durante o ensaio 
Para o nível de drift 2%, a realização do ensaio do provete IPE reforçado teve que ser 
pausada, pois verificou-se que o pé-de-galinha (estrutura metálica que suporta o servo-
actuador), figura 53 b),  sofreu um avanço de 1,3 cm em relação à sua posição inicial. Esta 
pausa no ensaio ocorreu antes de se atingir a força máxima de tração do servo-actuador, 
tendo-se registado uma força de 128 kN no momento em que se pausou o ensaio. 
6.4.4.2. Relação força-deslocamento 
Da visualização da figura 76 a), relativo ao diagrama força-deslocamento do provete IPE 
reforçado, verifica-se que a força resistente máxima é de, aproximadamente, 148,0 kN, no 
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sentido positivo do deslocamento lateral, para um ciclo de deslocamento Δ = ± 75 mm (drift 
de 2,5%). No último ciclo, Δ = ± 165 mm (drift de 5,5%), a força registada é de 86,4 kN , no 
sentido positivo do deslocamento, cerca de 58,4% da força máxima resistente registada ao 
longo do ensaio. 
A figura 76 b) representa a envolvente força-deslocamento do provete IPE reforçado. A 
partir da observação do gráfico verifica-se que as primeiras fissuras surgem nas vigas, junto 
ao nó, para um ciclo de deslocamento Δ = ± 9 mm, o correspondente a um drift de 0,3%, cuja 
força aplicada ronda os 70,0 kN, no sentido positivo do deslocamento lateral imposto. 
Seguidamente, surgem as fissuras nos pilares para um ciclo de deslocamento Δ = ± 15 mm 
(drift de 0,5%), registando uma força aplicada de 87,0 kN, no sentido positivo do 
deslocamento lateral. Em seguida, surge as fissuras diagonais no interior do nó, para um ciclo 
de deslocamento Δ = ± 30 mm (drift de 1,0%), o correspondente a uma força aplicada de 
118,5 kN, no sentido positivo do deslocamento lateral. 
O destacamento do betão na zona do nó viga-pilar surge para um ciclo de deslocamento 
Δ = ± 105 mm (drift de 3,5%), o correspondente a uma força de 138,5 kN 
A força última que corresponde a 118,4 kN, no sentido positivo do deslocamento, e 
ocorre para um ciclo de deslocamento Δ = ± 138 mm (drift de 4,6%). 
O deslocamento de cedência ocorre para um ciclo de deslocamento de Δ = ± 17,4 mm 
(drift de 0,58%). 
A rigidez inicial do provete reforçado é de 7,8 kN/mm, no sentido positivo do 
deslocamento, enquanto que a rigidez pós-pico corresponde a -0,6 kN/mm. 
 
a) 
 
b) 
Figura 76. Relação força-deslocamento do provete IPE reforçado: a) Relação força-
deslocamento b) Envolventes força-deslocamento e respectiva identificação dos danos. 
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6.4.4.3. Energia dissipada 
A partir da observação da figura 77 verifica-se que a energia dissipada apresenta maior taxa 
de crescimento à medida que se vai avançando no nível de drift imposto. No último ciclo de 
deslocamento Δ = ± 165 mm (drift de 4,5%), o provete IPE reforçado apresenta um valor de 
energia dissipada igual a 165,3 kN.m. 
 
Figura 77. Energia dissipada do provete IPD reforçado. 
6.4.4.4. Amortecimento equivalente 
Através da figura 78, verifica-se que o amortecimento equivalente regista uma evolução 
ascendente de ξeq = 3,9% (µΔ = 1,0 m/m) até ξeq = 9,5% (µΔ = 9,5 m/m). 
 
Figura 78. Amortecimento equivalente do provete IPE reforçado. 
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6.4.4.5. Danos observados 
A partir da observação das figuras 79 e 80 verifica-se uma maior concentração de fissuras no 
interior do nó, com prolongamento entre as vigas e os pilares. Com o decorrer do ensaio, 
surgem as primeiras fissuras nas vigas e no pilar superior, nas zonas mais próximas ao nó, 
para um nível de drift de 0,3%. No nível de drift 0,5% surgem as primeiras fissuras no pilar 
inferior. No nível de drift 1,0% surgem as fissuras diagonais no interior do nó por esforço de 
corte, e surgem também as primeiras fissuras no pilar superior. A partir deste nível, a 
fissuração, e respectivo dano, intensifica-se com a evolução do drift, levando o provete à 
rotura por esmagamento do betão no interior do nó. 
 
Figura 79. Danos observados no IPE reforçado. 
  
Figura 80. Distribuição geral do dano observado no provete IPE reforçado. 
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6.4.4.6. Comprimentos das rótulas plásticas 
Pela tabela 20 é possível observar os comprimentos das rótulas plásticas nos diferentes 
elementos que constituem o provete IPE reforçado. A partir da tabela verifica-se que a viga 
direita possui o maior comprimento de rótula plástica com 0,31ℎ, seguindo-se a viga esquerda 
com 0,23ℎ. Os pilares superior e inferior apresentam menores comprimentos de rótulas 
plásticas, com 0,21ℎ e 0,19ℎ, respectivamente. 
Tabela 20. Comprimentos das rótulas plásticas dos elementos do provete IPE reforçado. 
Provete Pilar superior Pilar inferior Viga esquerda Viga direita 𝑳𝒑 (m) 𝑳𝒑 𝒉 𝑳𝒑 𝑳𝒑 𝒉 𝑳𝒑 (m) 𝑳𝒑 𝒉 𝑳𝒑 (m) 𝑳𝒑 𝒉 
IPE 
reforçado 0,09 0,21 0,08 0,19 0,14 0,23 0,19 0,31 
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7. ANÁLISE COMPARATIVA DOS RESULTADOS OBTIDOS 
No presente capítulo é realizada a análise, discussão e comparação dos resultados 
experimentais obtidos no capítulo anterior. 
Inicialmente, será feita uma análise global dos três provetes testados, dando especial 
importância aos aspectos mais relevantes, tais como: envolventes força-deslocamento; energia 
dissipada; amortecimento equivalente; danos observados. 
Posteriormente, para melhor compreensão das soluções de reforço adoptadas é 
estabelecida a comparação entre os resultados experimentais dos provetes originais com os 
resultados experimentais dos mesmos provetes, mas reforçados por encamisamento de betão 
armado. 
7.1. Análise global 
7.1.1. Envolventes força-deslocamento 
Na figura 81 apresentam-se as envolventes força-deslocamento dos três provetes ensaiados, 
indicando-se também os respectivos níveis de drift. Constata-se que todas as envolventes 
seguem as mesma tendência, apesar de a resistência máxima variar. 
Verifica-se que a força resistente máxima atingida pelos vários provetes ensaiados varia 
entre os 85 kN e os 148 kN, no sentido positivo do deslocamento lateral imposto.  
Destaca-se ainda o facto dos ensaios terem terminado em níveis de drift diferentes, 
devido às ocorrências anteriormente mencionadas. No caso do IPC reforçado, no último ciclo 
da lei de deslocamentos aplicada, a força resistente máxima toma o valor de 64,4 kN, para um 
ciclo de deslocamento Δ = ± 150 mm (drift 5%). Já para o provete IPD reforçado, a força 
resistente no último ciclo de deslocamento (drift 5%) regista um valor de 97,0 kN. Por último, 
o provete IPE reforçado apresenta um valor da força resistente igual a 86,4 kN, para o ciclo de 
deslocamento Δ = ± 165 mm (drift 5,5%). 
No decorrer dos ensaios observa-se que as primeiras fissuras surgem nas vigas. No caso 
do IPC reforçado e do IPD reforçado, as primeiras fissuras nas vigas surgem para um drift de 
0,2%. (Δ = ± 6 mm), enquanto que no IPE reforçado as mesmas surgem para um drift de 0,3% 
(Δ = ± 9 mm), numa zona próxima do nó. Para os provetes IPD reforçado e IPE reforçado, as 
primeiras fissuras nos pilares surgem para um drift de 0,5% (Δ = ± 15 mm), enquanto que 
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para o IPC reforçado estas surgem para um drift de 1,0% (Δ = ± 30 mm). Relativamente ao 
início da fissuração por corte no interior do nó, observa-se que as primeiras fissuras na 
diagonal surgem para um drift 1,0% (Δ = ± 30 mm), no caso dos provetes IPC reforçado e 
IPE reforçado, e para um drift 0,3% (Δ = ± 9 mm) no caso do IPD reforçado.  
 
Figura 81. Envolventes força-deslocamento dos provetes ensaiados. 
A cedência dos provetes IPC reforçado e IPD reforçado inicia-se para um deslocamento de 
aproximadamente 15,0 mm, o equivalente a um drift de 0,5%, enquanto que o provete IPE 
reforçado a cedência ocorre para um deslocamento de 17,4 mm, o correspondente a um drift 
de 0,58%. 
Na tabela 21 são apresentados os valores da força máxima registada, drift associados e 
deslocamentos de cedência, Δy, rigidez inicial e rigidez pós-pico para os três provetes 
estudados. 
Tabela 21. Força máxima atingida, valor de drift associado e deslocamento de cedência. 
Provete Força máxima, Fc,max (kN) 
Drift (%) Δy (mm) 
Rigidez inicial 
(kN/mm) 
Rigidez 
pós-pico 
(kN/mm) 
IPC reforçado 85,0 2,0 15,35 4,5 -0.1 
IPD reforçado 140,6 2,0 15,0 9,0 -0,4 
IPE reforçado 148,0 2,5 17,4 7,8 -0,6 
 
A figura 82 representa a evolução da rigidez secante, ksec, calculada através da Equação 𝑘!"# = 𝐹! 𝑑!, e para o primeiro ciclo de cada nível de drift, no sentido positivo do 
deslocamento imposto. Este parâmetro torna-se útil quando se pretende compreender a 
resposta global dos provetes durante um determinado ciclo de deslocamento. 
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Figura 82. Degradação da rigidez secante, ksec (valores absolutos). 
Através da figura anterior é possível constatar que todos os provetes possuem uma evolução 
similar da rigidez secante. Inicialmente, aquando do drift de 0,1%, o provete que apresenta 
maior valor da rigidez secante é o provete IPE reforçado. Pelo contrário, para o mesmo nível 
de drift o provete que apresenta menor valor de rigidez secante é o provete IPC reforçado. De 
facto, o valor da rigidez secante do provete IPE reforçado é 52,5% superior ao valor registado 
pelo provete IPC reforçado. É de salientar ainda, para o nível de drift 5,0% todos os provetes 
apresentam valores de rigidez secante relativamente próximos (ver tabela 22).  
7.1.2. Energia dissipada 
Na figura 83 é representada a evolução da energia dissipada em função do nível de drift 
imposto para os três provetes ensaiados. Da sua análise, verifica-se que as várias curvas têm a 
tendência de aumentar à medida que se avança no nível de drift. Para o nível de drift 4,5%, o 
provete IPD reforçado é o que dissipa maior quantidade de energia, cerca de 124,0 kN.m, e o 
provete IPC reforçado é que dissipa menor quantidade energia, aproximadamente 85,9 kN.m.  
Relativamente ao provete IPC reforçado, para o nível de drift 5,0%, este apresenta um 
valor de energia dissipada de, aproximadamente, 100,0 kN.m.  
Por fim, é de salientar que até ao nível de drift 4,5% tanto o provete IPD reforçado, 
como o provete IPE reforçado, registam valores relativamente próximos de energia dissipada, 
cerca de 124,0 kN.m e 115,8 kN.m, respectivamente. No entanto, devido à necessidade de se 
interromper os ensaios (tanto para o provete IPD reforçado como para o provete IPC 
reforçado), apenas o provete IPE reforçado atingiu o último nível de drift de 5,5%, 
apresentando uma valor de energia dissipada igual a 165,3 kN.m. 
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Figura 83. Energia dissipada dos diferentes provetes. 
7.1.3. Amortecimento equivalente 
A figura 84 mostra a relação amortecimento equivalente – ductilidade dos provetes. 
Observando a mesma figura, constata-se que os provetes IPD reforçado e IPE reforçado 
apresentam uma evolução semelhante do amortecimento equivalente. O provete IPC 
reforçado é o provete que detém maior percentagem de amortecimento equivalente durante 
quase todo o ensaio, variando entre 4,3% (µΔ = 1,0 m/m) e os 8,7% (µΔ = 9,9 m/m). Por outro 
lado, verifica-se que os provetes IPD reforçado e IPE reforçado apresentam valores de 
amortecimento equivalente semelhantes. No entanto, em grande parte do ensaio, o provete 
IPE reforçado é o que apresenta menores valores de amortecimento, variando entre 3,9% (µΔ 
= 1 m/m) e 9,5% (µΔ = 9,5 m/m) 
 
Figura 84. Ralação amortecimento equivalente - ductilidade dos provetes. 
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7.1.4. Danos observados 
Na figura 85 são apresentados os danos registados no final de cada ensaio, onde se 
representa para cada provete, o padrão de fissuração registado na face superior dos mesmos. 
De modo a complementar este ponto, apresenta-se ainda na tabela 22 o histórico de danos 
observados em cada provete, indicando o nível de drift verificado para cada tipo de dano. 
No caso do provete IPC reforçado é notório um padrão de danos com maior 
concentração nas vigas (em especial na viga direita), e nas interfaces viga-nó, o que terá 
levado ao colapso do provete. O colapso deste provete prende-se com o facto de apenas ter-se 
realizado o reforço do pilar, aumentando desta forma a resistência deste elemento. Uma vez 
que o nó tem maior resistência, o dano foi transferido para as vigas, resultando numa 
diminuição da resistência das vigas, figura 87 a). De acordo com a tabela 22 a fissuração das 
vigas, devido ao momento flector, surgiu para um nível de drift de 0,2%. As primeiras fissuras 
surgem na viga direita, junto ao local onde foi realizada a reparação com recurso a resina do 
tipo epoxy, o que permite concluir que a injeção efetuada não conseguiu reparar de forma 
eficaz a zona afetada. No nível de drift seguinte verifica-se a formação de fissuras junto à 
interface nó-viga direita, e ainda a formação de uma fissura na viga esquerda (junto do local 
onde foi realizada uma segunda injeção com resina epoxy). Com o avançar do ensaio, o 
aparecimento das fissuras nas vigas e junto ao nó intensificou-se. As fissuras nos pilares 
superior e inferior surgem para níveis de drift de 1,0%. Estas surgem para zonas relativamente 
próximas do nó e na vizinhança dos estribos. No zona do nó apenas se destaca a presença de 
duas fissuras diagonais, registadas no nível de drift de 1,0%, de reduzida abertura.  
No que diz respeito aos provete IPD reforçado e IPE reforçado (figura 87 b) e c)), é 
visível a concentração do dano na região do nó viga-pilar e na região das vigas (até cerca de 
metade do seu comprimento), enquanto que nos pilares as fissuras concentram-se numa zona 
relativamente próxima do nó viga-pilar. Regista-se ainda o destacamento do betão nestes dois 
provetes. Para estes provetes verifica-se que, apesar de se ter conseguido uma distribuição do 
dano pela zonas das vigas satisfatória, a rotura dá-se por esmagamento do betão na região do 
nó viga-pilar. 
No caso do provete IPD reforçado, as primeiras fissuras nas vigas surgem em zonas 
relativamente afastadas do nó e coincidentes com a posição dos estribos, para um nível de 
drift de 0,2%. No que diz respeito ao provete IPE reforçado, as primeiras fissuras surgem em 
zonas muito próximas do nó e coincidentes com as posição dos estribos, para um nível de drift 
de 0,3%. 
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Quanto à fissuração nos pilares, o primeiro provete a apresentar fissuras foi o provete 
IPE reforçado (drift 0,5%), seguindo-se o provete IPD reforçado (drift 0,5%). 
Relativamente à fissuração nos nós, as primeiras fissuras diagonais no nó viga-pilar 
surgiram no provete IPD reforçado (drift 0,3%), enquanto que para o provete IPE reforçado 
estas apenas surgiram para níveis de drift mais avançados (drift 1,0%). 
Por último, apenas se registou destacamento do betão na zona do nó nos provetes IPD 
reforçado (drift 3,0%) e IPE reforçado (drift 3,5%). 
Tabela 22. Danos observados nos provetes. 
Tipo de dano 
Provetes 
Drift IPC reforçado 
(%) 
Drift IPD reforçado (%) Drift IPE reforçado (%) 
Fissuração nas vigas (A) 0,2 0,2 0,3 
Fissuração nos pilares (B) 1,0 0,5 0,5 
Fissuração no nó (D) 1,0 0,3 1,0 
Destacamento do betão no nó (E) -- 3,0 3,5 
  
 
a) 
 
b) 
 
c) 
Figura 85. Estado final de dano dos provetes (face superior do nó): a) IPC reforçado; b) IPD 
reforçado; c) IPE reforçado. 
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7.1.5. Forças de corte e tensões presentes nas ligações viga-pilar 
Alguns autores como Karayannis & Sirkelis (2008), Favvata et al. (2008), ou Favvata & 
Karayannis (2014) afirmam que a máxima resistência obtida pelos provetes é controlada pelo 
mecanismo de rotura das ligações viga-pilar, onde a resistência ao corte se torna um dos 
possíveis mecanismos de rotura nestas regiões. De acordo com a literatura, a tensão de corte 
no núcleo da ligação viga-pilar é expressa em termos de tensão nominal de corte, ou em 
termos de tensões principais de compressão/tração, como mostra a figura 86. 
 
a) 
 
 
b) 
Figura 86. Ligação viga-pilar interior submetido a um carregamento lateral, Hakuto et al. 
(1999): a) esforços atuantes nas vigas e pilares; b) mecanismo de escora, equilíbrio de 
forças de compressão do betão nas vigas e pilares. 
Segundo Hakuto et al., a tensão nominal de corte horizontal, υjh, no núcleo da ligação viga-
pilar pode ser determinada através da Equação (7.1) 
 𝜈!! = 𝑉!!𝑏!×ℎ! (7.1) 
Onde:  
Vjh trata-se da força de corte horizontal atuante na ligação viga-pilar, e que pode ser 
determinada a partir da Equação (7.2); 
 𝑉!! =  𝑀!!𝑗!! +𝑀!!𝑗!! − 𝑉´! (7.2) 
Em que, Mb1 e Mb2 são os momentos atuantes nas vigas, nas secções adjacentes à 
ligação viga-pilar, e jd1 e jd2 representam os braço das forças, isto é, a distância entre a 
resultante da força de tração do aço e a resultante da força de compressão do betão, figura 87. 
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Figura 87. Diagrama parábola-retângulo de tensões. 
Por último V´c representa o valor do esforço transverso atuante no pilar superior, que nesta 
dissertação corresponde ao valor da força horizontal aplicada no topo do pilar do provete, Fc, 
induzida pelo servo-actuador. 
Voltando à Equação (7.1), bj é a largura efetiva do nó, e é determinada a partir da Equação 
(7.3): 
 𝑆𝑒 𝑏! >  𝑏!: 𝑏! = 𝑚𝑖𝑛 𝑏!; 𝑏! + 0,5ℎ!𝑆𝑒 𝑏! ≤  𝑏!: 𝑏! =  𝑚𝑖𝑛 𝑏!; 𝑏! + 0,5ℎ!  (7.3) 
Onde, bc representa a largura do pilar e bw a largura da viga. 
Por último, hc trata-se da altura da secção transversal do pilar na direção considerada. 
Os autores Paulay e Priestley (1992) desenvolveram um conjunto de abordagens e 
deduções que permitem estudar o comportamento estrutural das ligações viga-pilar para 
qualquer tipo de nó. Estas abordagens resultaram num modelo analítico, baseado no ciclo de 
Mohr das tensões presentes nas ligações, caracterizado pela tensão de corte, 𝜈!!, e pela tensão 
nominal axial de compressão no pilar, 𝑓!, que pode ser determinada pela Equação (7.5). Deste 
modo a tensão principal de tração, 𝑝!, pode ser calculada a partir da Equação (7.4). 
 𝑝! =  −𝑓!2 ± 𝑓!2 ! +  𝜈!!!  ≤  𝑘 𝑓! (7.4) 
 𝑓! =  𝑁𝑏! . ℎ! (7.5) 
De acordo com os resultados experimentais, Priestley (1997) sugeriu que a tensão principal de 
tração deveria de ser limitada para valores proporcionais à resistência à compressão do betão, 
fc. Deste modo, o autor estipulou que k (coeficiente numérico) toma o valor 0,29, para varões 
nervurados (na altura das primeiras fissuras na ligação viga-pilar). 
Por outro lado, o Eurocódigo 8 (CEN 2004b) estipula que a compressão diagonal 
induzida no nó pelo mecanismo de biela não deve ultrapassar a resistência do betão à 
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compressão, fc, na presença de extensões de tração transversais. Para as ligações viga-pilar 
interiores, na falta de um modelo mais adequado, o requisito anterior poderá ser satisfeito se a 
Equação (7.6) for verificada, ou seja, se a força de corte horizontal presente na ligação viga-
pilar não exceder 𝑉!!!"!. Na Equação (7.6), υ corresponde ao esforço normal reduzido na 
zona do pilar acima da ligação viga-pilar; hjc é a distância entre camadas extremas de 
armadura do pelar; η é determinado a partir da Equação (7.7), onde fck representa o valor 
característico do betão à compressão. 
 𝑉!! ≤  𝜂 ∙ 𝑓! ∙ 1− 𝜐𝜂 ∙ 𝑏! ∙ ℎ!" = 𝑉!!!"! (7.6) 
 𝜂 = 0,6 ∙ 1− 𝑓!" 250  (7.7) 
Na tabela 23 apresenta-se: i) o valor máximo da força de corte horizontal, Vjh,máx, e o 
respectivo nível de drift para cada provete; ii) O rácio entre o máxima valor obtido 
experimentalmente para a força de corte horizontal e o limite imposto pelo Eurocódigo 8 
(CEN 2004b), 𝑉!!!"!; iii) o valor máximo obtido para a tensão principal de tração em cada 
provete, pt,máx; iv) o rácio entre o máximo valor da tensão principal de tração e o valor médio 
da tensão de tração, fctm. 
Tabela 23. Valores máximos das Forças de corte horizontal e das tensões principais de tração 
na ligação viga-pilar de cada provete. 
Provetes 
Força de corte horizontal Tensão principal de 
tração 
Vjh,máx (kN) ΔVjh,máx (%) 𝑽𝒋𝒉,𝒎á𝒙 𝑽𝒋𝒉𝑬𝑪𝟖 pt,máx (MPa) 𝒑𝒕,𝒎á𝒙 𝒇𝒄𝒕𝒎 
IPC 
reforçado 489,6 1,5 0,18 1,7 (0,27 𝑓!) 0,49 
IPD 
reforçado 870,0 2,0 0,32 3,6(0,59 𝑓!) 1,07 
IPE 
reforçado 817,9 3,0 0,30 3,6(0,58 𝑓!) 1,05 
 
O Valor de 𝑉!!!"! calculado a partir da Equação (7.6) e é igual a 2741,9 kN, para todos os 
provete ensaiados. Deste modo, os valores máximos da força de corte horizontal estimados 
para os provetes são inferiores a 35 % do limite imposto pelo Eurocódigo 8 (𝑉!!!"!). Nos 
provetes IPD e IPE a tensão principal máxima de tração obtida excede o limite imposto, daí 
estes apresentarem uma concentração de danos considerável junto ao nó viga-pilar. 
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Os provetes onde foram realizados os reforços nas vigas e pilares (IPD e IPE) apresentam os 
maiores rácios 𝑉!!,!á! 𝑉!!!"! em relação ao provete IPC (o reforço deste apenas se 
concentrou nos pilares). 
7.1.6. Discussão dos resultados 
Dos resultados apresentados anteriormente, verifica-se que devido ao aumento de secção e 
armadura conferido aos provetes IPD e IPE, estes apresentam melhores resultados em termos 
de capacidade resistente e energia dissipada, comparativamente à solução de reforço adotada 
para o provete IPC. No entanto, após se atingir a capacidade máxima de resistência, os 
provetes reforçados IPD e IPE apresentam um comportamento mais frágil, com uma perda de 
resistência mais acentuada, que o provete reforçado IPC.  
Inicialmente os três provetes estudados apresentam uma relação amortecimento 
equivalente-ductilidade semelhante, mas para valores de ductilidade (µΔ) superiores a 2 m/m, 
e como consequência da maior área dos ciclos de histerese e de valores mais reduzidos da 
força Fmáx (quando comparados com os valores Fmáx dos provetes reforçados IPD e IPE), 
verifica-se que o provete IPC reforçado apresenta valores mais elevados de amortecimento 
equivalente durante quase todo o ensaio. 
Da observação dos danos finais na face superior de todos os provetes ensaiados, 
constata-se que o dano nos provetes IPD reforçado e IPE reforçado concentra-se, sobretudo, 
nos nós viga-pilar, e deve-se à existência de valores muito elevados de tensão principal de 
tração. Por outro lado, e devido ao aumento de secção e armadura conferido ao pilar do 
provete IPC, constata-se que o dano concentra-se, principalmente, nas vigas, havendo apenas 
duas fissuras diagonais de abertura reduzida no nó viga-pilar e outras fissuras de abertura 
reduzida na interface nó-pilar. 
7.2. Análise comparativa entre os provete reforçados e os provetes originais. 
Neste ponto, de modo a compreender a eficácia das soluções de reforço adoptadas é 
estabelecida uma comparação entre os resultados experimentais dos provetes originais, que 
constam no trabalho desenvolvido por Melo (2009) e Garcia (2011), com os resultados 
experimentais dos provetes reforçados por encamisamento de betão armado.  
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7.2.1. IPC versus IPC reforçado 
Antes da análise entre o provete original e o provete reforçado, é importante referir que a lei 
de deslocamentos aplicada para o provete IPC original é diferente da aplicada no provete IPC 
reforçado. A tabela seguinte apresenta a lei de deslocamentos imposta para o provete IPC 
original 
Tabela 24. Histórico dos deslocamentos laterais induzidos no provete IPC original. 
dc (mm) 3 6 9 15 30 60 90 120 
Drift (%) 0,1 0,2 0,3 0,5 1,0 2,0 3,0 4,0 
7.2.1.1. Relação Força-deslocamento 
Da visualização da figura 88 a), relativa aos diagramas força-deslocamento dos provetes 
IPC e IPC reforçado, verifica-se que a força resistente máxima atingida, no sentido positivo 
do deslocamento, por estes é de 64 kN (drift 2,0%) e 85 kN (drift 2,0%), respectivamente. No 
último ciclo de deslocamento do provete IPC original, a força registada, no sentido positivo, é 
de 46,2 kN (drift 4,0%), enquanto que para o provete IPC reforçado registou-se uma força de 
64,4 kN, para o nível de drift 5%.  
Deste modo, em termos de força resistente máxima o provete IPC reforçado apresenta um 
ganho de 32.8% em relação ao provete original. No que diz respeito à força registada para o 
nível de drift 4% (correspondente ao último nível de drift do provete original), verifica-se que 
o provete IPC reforçado, que para o nível de drift 4% regista uma força de 73.6 kN, apresenta 
um ganho de 59.3% em relação ao provete original. 
No que diz respeito à fissuração verifica-se que o provete reforçado apresenta melhorias 
em relação ao provete original, figura 88 b). 
No caso da fissuração nas vigas, verifica-se que nos dois provetes estas surgem para o 
nível drift 0,2%, cujas forças registadas correspondem a 21,4 kN (IPC) e 27 kN (IPC 
reforçado). No caso dos pilares, a fissuração no provete IPC original surge para o nível de 
drift 0,5%, para uma força de 50,6 kN, enquanto que no provete IPC reforçado a fissuração 
começa para o nível de drift de 1,0%, e uma força de 80,5 kN. As fissuras diagonais no 
interior do no nó viga-pilar do provete original ocorrem para o nível de drift de 0,5%, cuja 
força é igual a 50,6 kN, enquanto que no provete reforçado estas surgem no nível de drift 
1,0%. 
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No caso da força última, verifica-se que para o provete original esta ocorreu para um 
nível de drift 3,6%, e cuja força aplicada é de 50,8 kN, no sentido positivo do deslocamento 
lateral. Já para o provete reforçado, a força última registou-se para um nível de drift 4,8%, 
correspondendo a uma força aplicada de 68,0 kN, no sentido positivo do deslocamento.  
O deslocamento de cedência dos dois provetes ocorreu para níveis de drift relativamente 
próximos. No caso do provete IPC original a cedência do provete ocorre para um nível de 
drift 0,4%, registando uma força cedência de 43,1 kN, enquanto que para o provete IPC 
reforçado o deslocamento de cedência do provete ocorre para um nível de drift 0,51%, cuja 
força aplicada é de 50,5 kN. 
Por último, verifica-se que o provete reforçado apresenta uma rigidez inicial (4,5 
kN/mm) ligeiramente superior à rigidez inicial do provete original (3,6 kN/mm). Após a 
fissuração, o provete IPC reforçado apresenta uma rigidez pós-pico superior à do provete 
original, nomeadamente, o provete reforçado apresenta uma rigidez pós-pico de -0,1 kN/mm e 
o provete original toma o valor 0.002 kN/mm. 
 
a) 
 
b) 
Figura 88. Relação força-deslocamento dos provetes IPC e IPC reforçado: a) Gráfico da 
relação força-deslocamento (ciclos histeréticos); b) Envolventes força-deslocamento. 
7.2.1.2. Energia dissipada 
A figura 89 apresenta a evolução da energia dissipada dos provetes IPC e do provete IPC 
reforçado, em relação ao drift. No final dos ensaios de cada provete, o provete IPC reforçado 
é o que apresenta maior valor da energia dissipada, cerca de 100,0 kN.m (para um nível de 
drift de 5,0%), enquanto que o provete IPC original apresenta um valor da energia dissipada 
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de 23,0 kN.m (para um drift de 4,0%). Deste modo, no final dos carregamento cíclicos que 
cada provete foi sujeito, é possível afirmar que a energia dissipada pelo provete IPC reforçado 
é 334,7% superior à energia dissipada pelo IPC original (no seu último nível de drift). Por 
outro lado, em níveis de drift mais baixos (0,1% a 0,5%), o provete IPC original apresenta 
valores ligeiramente superiores de energia dissipada em relação ao provete IPC reforçado. 
Para o nível de drift de 4,0%, o valor da energia dissipada do provete IPC reforçado é de 71,4 
kN.m. Deste modo, o valor da energia dissipada do provete IPC reforçado é 210,4% superior 
ao valor obtido pelo IPC original.  
 
Figura 89. Energia dissipada dos provetes IPC e IPC reforçado. 
7.2.1.3. Amortecimento equivalente 
A figura 90 apresenta a evolução do amortecimento equivalente dos dois provetes em 
função da ductilidade. De acordo com a figura, o provete IPC original apresenta uma 
evolução do amortecimento equivalente que vai desde os 5,7% (µΔ = 1 m/m) até os 14,2% (µΔ 
= 5,0 m/m), enquanto que o provete IPC reforçado regista uma evolução do amortecimento 
equivalente que vai desde 4,3% (µΔ = 1 m/m) até os 8,7% (µΔ = 9,9 m/m). Deste modo, é 
possível afirmar que o provete IPC original apresenta, ao longo de todo o seu ensaio, valores 
de amortecimento equivalente mais elevados do que o provete IPC reforçado. 
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Figura 90. Amortecimento equivalente dos provetes IPC e IPC reforçado 
7.2.1.4. Comparação dos danos observados 
A partir da análise da figura 91 é possível verificar que a concentração de danos difere nos 
dois provetes. Visualizando figura 91 a) verifica-se uma concentração de dano nos pilares, em 
zonas próximas do nó viga-pilar, havendo também encurvadura dos varões longitudinais no 
pilar superior. Constata-se ainda que grande parte das fissuras existentes nas vigas surgem em 
zonas muito próximas aos estribos. Quanto ao dano no nó viga-pilar, o provete original não 
aparenta ter sofrido muito dano, salientando-se apenas a existência de duas fissuras diagonais 
provocadas pelo esforço transverso. A rotura do provete original deu-se por esmagamento do 
betão e encurvadura dos varões longitudinais do pilar superior (na interface pilar-nó). 
Por outro lado, a partir da figura 91 b) verifica-se que a concentração dano no provete, 
após ser reforçado nos pilares, é mais notória nas vigas (nas interfaces viga-nó e nas zonas 
onde foram realizadas as injeções) e no nó viga-pilar (existência de fissuras diagonais devido 
ao esforço de transverso). Para o provete reforçado, o colapso deste deu-se por esmagamento 
do betão na interface viga-nó. 
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a) 
 
b) 
Figura 91. Estado final de dano dos provetes (face superior do nó): a) provete IPC original; b) 
provete IPC reforçado. 
7.2.1.5. Comparação do comprimentos das rótulas plásticas 
Como é possível verificar pela tabela 25, o provete IPC original apresenta maior comprimento 
de rótula plástica nos pilares, quando comparado com o provete IPC reforçado. Os 
comprimentos das rótulas plásticas no pilar superior e inferior do provete original são cerca de 
6 vezes superiores aos comprimentos verificados nos mesmos elementos do provete 
reforçado. No que diz respeito às vigas, o provete IPC reforçado apresenta valores mais 
elevados para o comprimento das rótulas plásticas, comparativamente com o provete original. 
O comprimento da rótula plástica na viga esquerda do provete reforçado é 1,5 vezes superior 
ao comprimento da rótula plástica verificado no provete original. Por outro lado, o 
comprimento da rótula plástica da viga direita do provete reforçado é 6,7 vezes superior ao 
comprimentos da rótula plástica verificado no provete original.   
Tabela 25. Comprimento das rótulas plásticas dos provetes IPC e IPC reforçado. 
Provete Pilar superior Pilar inferior Viga esquerda Viga direita 𝑳𝒑 (m) 𝑳𝒑 𝒉 𝑳𝒑 𝑳𝒑 𝒉 𝑳𝒑 (m) 𝑳𝒑 𝒉 𝑳𝒑 (m) 𝑳𝒑 𝒉 
IPC 
reforçado 0,1 0,24 0,07 0,17 0,23 0,46 0,47 0,94 
IPC 0,41 1,37 0,31 1,03 0,15 0,3 0,07 0,14 
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7.2.1.6. Diagramas Momento-curvatura 
Na figura 92 apresenta-se a relação momento-curvatura nas extremidades dos elementos 
estruturais (pilar superior e viga à direita do nó viga-pilar) dos provetes IPC e IPC reforçado. 
A curvatura considerada nesta dissertação corresponde à curvatura média no primeiro troço de 
cada elemento instrumentado, figura 60. 
 
a) 
 
b) 
Figura 92. Relação momento-curvatura dos provetes IPC e IPC reforçado: a) Pilar superior; b) 
viga à direita da ligação viga-pilar. 
Analisando as relações momento-curvatura, verifica-se que no pilar superior, figura 92 a), o 
provete IPC reforçado apresenta, no sentido positivo do deslocamento lateral imposto, um 
momento resistente máximo de 101,1 kN.m, correspondendo a uma curvatura de 0,09 m-1. Por 
sua vez, o provete IPC apresenta um momento resistente máximo de 80,3 kN.m, o 
correspondente a uma curvatura de 0,1 m-1, para o mesmo sentido do deslocamento. Assim, o 
provete reforçado apresenta um momento resistente máximo 25,9% superior ao momento 
obtido pelo provete IPC original, e uma curvatura 11,1% inferior à curvatura obtida para o 
provete original. 
No que diz respeito à relação momento-curvatura da viga direita, figura 92 b), o provete 
IPC reforçado atinge, para o sentido positivo do deslocamento, um momento resistente 
máximo de 118,4 kN.m, o correspondente a uma curvatura de 0,13 m-1. Para o mesmo sentido 
do deslocamento, o provete IPC original apresenta um momento resistente máximo de 97,6 
kN.m e uma curvatura de 0,01 m-1. Assim, o provete IPC reforçado regista um momento 
resistente máximo 21,3% superior ao momento obtido pelo provete IPC original, e uma 
curvatura 1200% superior à curvatura obtida para o provete IPC original. 
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É importante referir ainda que, para a figura 91 a) é possível observar que as relações 
momento-curvaturas dos pilares tendem aproximar-se de retas, significando isto que estes se 
encontram em regime elástico.  
7.2.1.7. Discussão dos resultados 
Da comparação dos resultados entre os provetes IPC e IPC reforçado conclui-se que: 
• Até ao aparecimento de fissuras nos elementos, a rigidez inicial dos dois provetes é 
semelhante. No entanto, após a fissuração o provete IPC reforçado apresenta maior 
rigidez durante o resto do ensaio; 
•  A partir da visualização da figura 88 a) verifica-se a ocorrência do fenómeno de 
escorregamento das armaduras no provete IPC reforçado; 
• Devido ao aumento de secção e armadura conferido ao provete IPC reforçado, 
constata-se que este dissipa mais energia para níveis de drift mais elevados. Para 
níveis de drift mais reduzidos (0,1% a 0,5%) o provete original dissipa mais energia 
que o provete reforçado; 
• O provete IPC original apresenta valores mais elevados de amortecimento equivalente 
(até µΔ = 5,0 m/m) em relação ao provete IPC reforçado, como consequência da maior 
área dos ciclos de histerese para a lei de deslocamentos mais simplificada utilizada no 
provete original; 
• Da observação do estado final (face superior) dos dois provetes, contata-se que, 
devido à existência do mecanismo viga forte-pilar fraco no provete original, o dano 
concentra-se, sobretudo, nos pilares e nó viga-pilar (de salientar ainda a ocorrência de 
encurvadura da armadura do pilar superior). Por outro lado, com o aumento de secção 
e de armadura conferido ao provete IPC reforçado, o dano concentrou-se, sobretudo, 
nas vigas e nas zonas onde foram realizadas reparações. 
7.2.2.  IPD versus IPD reforçado 
7.2.2.1. Relação Força-deslocamento 
Da visualização da figura 93 a), relativa aos diagramas força-deslocamento dos provetes IPD 
e IPD reforçado, verifica-se que a força resistente máxima atingida, no sentido positivo do  
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deslocamento, por estes é de 55 kN (drift de 1,5%) e 140,0 kN (drift de 2,0%), 
respectivamente. No último ciclo de deslocamento do provete IPD original, a força registada, 
no sentido positivo, foi de 39 kN (drift de 3,5%), enquanto que para o provete IPD reforçado 
registou-se uma força de 97 kN para o nível de drift de 5%.  
Deste modo, em termos de força resistente máxima o provete IPD reforçado apresenta um 
ganho de 154,6% em relação ao provete original. No que diz respeito à força registada para o 
nível de drift 3,5% (correspondente ao último nível de drift do provete original), verifica-se 
que o provete IPD reforçado, que regista uma força de 123,4 kN para mesmo nível de drift, 
apresenta um ganho de 216,4% em relação ao provete original. 
 
a) 
 
b) 
Figura 93. Relação força-deslocamento dos provetes IPD versus IPD reforçado: a) Gráfico da 
relação força-deslocamento (ciclos histeréticos); b) Envolventes força-deslocamento e 
respectiva identificação dos danos. 
Comparando as envolventes da figura 93 b) verifica-se uma melhoria significativa da rigidez 
do provete quando reforçado, mas também se contata que as fissuras nos elementos do 
provete reforçado surgiram para valores de drift inferiores aos do provete original.  
No caso da fissuração nas vigas e dos pilares, verifica-se que nos dois provetes estas 
surgem para o nível drift de 0,2%, no caso das vigas, e 0,5%, no caso dos pilares. Por outro 
lado, a fissuração no nó viga-pilar do provete original ocorre para níveis de drift superiores 
aos do provete reforçado. As fissuras diagonais no interior do nó do provete IPD original 
ocorrem para um nível de drift de 1,0%, cuja força aplicada é igual a 44 kN, enquanto no 
provete reforçado estas surgem para um nível de drift de 0,3%, cuja força aplicada toma o 
valor de 86,0 kN.  
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O destacamento do betão nos dois provetes inicia-se após se atingir a força resistente 
máxima, nomeadamente, para um nível de drift de 2,0%, no caso do provete original, e para 
um nível de drift de 3,0%, no caso do provete reforçado. 
No caso da força última, verifica-se que para o provete original esta ocorreu para um 
nível de drift de 3,1%, e cuja força aplicada é de 40 kN, no sentido positivo do deslocamento 
lateral. Já para o provete reforçado, a força última registou-se para um nível de drift de 4,2%, 
correspondendo a uma força aplicada de 112,5 kN, no sentido positivo do deslocamento.  
O deslocamento de cedência dos dois provetes ocorreu para níveis de drift semelhantes. 
Ou seja, no caso do provete IPD original o deslocamento de cedência do provete ocorre para 
um nível de drift de 0,52%, registando uma força de 44,6 kN, enquanto que para o provete 
IPD reforçado a cedência do provete ocorre para um nível de drift de 0,5%, cuja força 
aplicada é de 87,6 kN. 
Por último, verifica-se que a rigidez inicial do provete reforçado é superior à rigidez 
inicial verificada no provete original. O provete reforçado registou uma rigidez inicial de 9,0 
kN/mm e uma rigidez pós-pico de -0,4 kN/mm. Por sua vez, o provete original registou uma 
rigidez inicial de 5,2 kN/mm e uma rigidez pós-pico de -6,9 kN/mm.  
7.2.2.2. Energia dissipada 
A figura 94 apresenta a evolução da energia dissipada dos provetes IPD original e IPD 
reforçado, em relação ao drift. No final dos ensaios de cada provete, o provete IPD reforçado 
é o que apresenta maior valor da energia dissipada, cerca de 124,0 kN.m, para um nível de 
drift de 4,5%, enquanto que o provete IPD original apresenta um valor da energia dissipada de 
32,1 kN.m, para um drift de 3,5%. Deste modo, no final dos carregamento cíclicos que cada 
provete foi sujeito, a energia dissipada pelo provete IPD reforçado é 286,3% superior à 
energia dissipada pelo IPD original (no seu último nível de drift). Por outro lado, para o nível 
de drift de 3,5% o valor da energia dissipada do provete IPD reforçado é de 76,0 kN.m. Assim 
para o nível de drift 3,5%, o valor da energia dissipada do provete IPD reforçado é 136,8% 
superior ao valor obtido pelo IPD original. 
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Figura 94. Energia dissipada dos provetes IPD e IPD reforçado. 
7.2.2.3. Amortecimento equivalente 
A figura 95 apresenta a evolução do amortecimento equivalente dos dois provetes em função 
da ductilidade. De acordo com a figura, o provete IPD original apresenta uma evolução do 
amortecimento equivalente que vai desde os 5,9% (µΔ = 1 m/m) até os 10,2% (µΔ = 6,8 m/m), 
enquanto que o provete IPD reforçado regista uma evolução do amortecimento equivalente 
que vai desde 3,9% (µΔ = 1 m/m) até os 9,3% (µΔ = 8,9 m/m). Deste modo, é possível afirmar 
que o provete IPD original apresenta, ao longo de todo o seu ensaio, valores de 
amortecimento equivalente mais elevados, apresentando, em média, mais 22,5% de 
amortecimento que o provete IPD reforçado. 
 
Figura 95. Amortecimento equivalente dos provetes IPD e IPD reforçado. 
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7.2.2.4. Comparação dos danos observados 
A figura 96 apresenta o histórico dos danos ocorridos nos provetes IPD original e IPD 
reforçado. A partir da análise da figura 96 a) verifica-se que o dano neste provete não se 
concentrou no interior do nó viga-pilar. Contata-se que o maior número de fissuras localizam-
se nas interfaces pilar-nó, e essencialmente no pilar inferior (onde o padrão de dano é maior). 
Verifica-se ainda a fissuração nas vigas, em zonas próximas dos estribos, e ainda a existência 
de fissuras diagonais no interior do nó. O colapso do provete original deu-se por 
esmagamento do betão e encurvadura dos varões longitudinais. 
Quanto ao provete IPD reforçado, figura 96 b), verifica-se uma maior distribuição do 
dano pelos elementos estruturais, apesar de este ser maior no nó viga-pilar e nas vigas. Por 
outro lado,  verifica-se que as fissuras nos pilares concentram-se, essencialmente, na interface 
pilar-nó. Regista-se ainda o destacamento do betão no interior do nó. Apesar de se ter 
conseguido uma elevada concentração do dano nas vigas, verifica-se a rotura do provete dá-se 
na região do nó viga-pilar por esmagamento do betão no interior do nó viga-pilar. 
 
a) 
 
b) 
Figura 96. Estado final dos provetes (face superior do provete): a) Provete IPD original, 
adaptado de Melo (2014); b) Provete IPD reforçado. 
7.2.2.5. Comparação do comprimentos das rótulas plásticas 
O provete IPD original possui maior comprimento da rótula plástica nos pilares 
comparativamente ao provete IPD reforçado. A rótula no pilar superior é cerca de 9 vezes 
superior ao comprimento da rótula plástica verificado no provete reforçado, e o comprimento 
da rótula do pilar inferior é 3 vezes superior ao comprimento da rótula do provete reforçado. 
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Por outro lado, os comprimentos das rótulas plásticas das vigas no provete reforçado são 
superiores aos comprimentos verificados nos mesmos elementos do provete IPD. De facto, o 
comprimento da rótula da viga esquerda do provete IPD reforçado é cerca de 2 vezes superior 
ao comprimento verificado para o provete IPD, e o comprimento da rótula plástica da viga 
direita do provete reforçado é 3 vezes superior ao comprimento da rótula plástica do provete 
original. 
Tabela 26. Comprimentos das rótulas plásticas dos provetes IPD e IPD reforçado. 
Provete Pilar superior Pilar inferior Viga esquerda Viga direita 𝑳𝒑 (m) 𝑳𝒑 𝒉 𝑳𝒑 𝑳𝒑 𝒉 𝑳𝒑 (m) 𝑳𝒑 𝒉 𝑳𝒑 (m) 𝑳𝒑 𝒉 
IPD 
reforçado 0,05 0,12 0,11 0,26 0,22 0,35 0,18 0,29 
IPD 0,44 1,47 0,33 1,1 0,11 0,22 0,05 0,1 
7.2.2.6. Diagrama momento-curvatura 
Na figura 97 apresenta-se a relação momento-curvatura nas extremidades dos elementos 
estruturais (pilar superior e viga à direita do nó viga-pilar). A curvatura considerada nesta 
dissertação corresponde à curvatura média no primeiro troço de cada elemento instrumentado, 
figura 60. 
 
a) 
 
b) 
Figura 97. Relação momento-curvatura dos provetes IPD e IPD reforçado: a) Pilar superior; 
b) viga à direita da ligação viga-pilar. 
Analisando as relações momento-curvatura, verifica-se que no pilar superior, figura 97 a), os 
provetes apresentam a mesma tendência, mas os momentos resistentes máximos são 
significativamente diferentes. Mais concretamente, o provete IPD reforçado apresenta, no 
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sentido positivo do deslocamento lateral imposto, um momento resistente máximo de 167,4 
kN.m, correspondendo a uma curvatura de 0,36 m-1. Por sua vez, o provete IPD apresenta um 
momento resistente máximo de 68,1 kN.m, o correspondente a uma curvatura de 0,09 m-1. 
Assim, o provete reforçado apresenta um momento resistente máximo 145,8% superior ao 
momento obtido pelo provete IPD original, e uma curvatura 300% superior à curvatura obtida 
para o provete original. 
No que diz respeito à relação momento-curvatura da viga direita, figura 97 b), o provete 
IPD reforçado atinge um momento resistente máximo de 209,1 kN.m, o correspondente a uma 
curvatura de 0,008 m-1. Quanto ao provete IPD original apresenta um momento resistente 
máximo de 81,1 kN.m e uma curvatura de 0,02 m-1. Deste modo, conclui-se que o provete 
reforçado apresenta um momento resistente máximo 157,8% superior ao provete original. 
A partir da figura 97 b) verifica-se que os valores da relação momento-curvatura do 
provete reforçado tendem afastar-se da origem do referencial. Esta disposição do gráfico da 
relação momento-curvatura prende-se com o facto de que, para estágios mais elevados do 
deslocamento lateral, as fissuras e a concentração do dano assumem uma dimensão tal, que o 
provete perde a capacidade de voltar à sua posição inicial. 
7.2.2.7. Discussão dos resultados 
Da comparação de resultados dos provetes IPD original e IPD reforçado conclui-se que: 
• Devido ao aumento de secção conferido ao provete reforçado, constata-se que este 
apresenta maior rigidez e resistência que o provete original ao longo de todo o ensaio. 
No entanto, após se atingir a capacidade máxima de resistência do provete reforçado, 
verifica-se que este apresenta um comportamento mais frágil que o provete original 
(rigidez pós-pico do provete original é superior à rigidez pós-pico do provete 
reforçado); 
• Ao longo de todo o ensaio constata-se que, devido ao aumento de secção e armadura 
conferido aos elementos estruturais, o provete reforçado apresenta valores mais 
elevados de dissipação de energia; 
• Da visualização da figura 93 a), constata-se que o provete reforçado apresenta valores 
de Ahalf-loop cerca de 2 vezes superiores aos valores de Ahalf-loop registados para o 
provete original. No entanto, verifica-se, também, que os valores de Fmáx do provete 
original representam 1/3 dos valores registados pelo provete reforçado. Deste modo, 
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perante estes factos verifica-se que até µΔ = 6,8 m/m, o provete IPD original apresenta 
valores de amortecimento superiores aos obtidos para o provete reforçado; 
• Da visualização da concentração de danos na face superior de cada provete e dos 
respectivos comprimentos das rótulas plásticas constata-se que em relação ao provete 
reforçado, houve uma distribuição do dano, sobretudo, pelas vigas e pelos nós. Por 
outro lado, para o provete IPD original, devido à ocorrência do mecanismo viga forte-
pilar fraco, constata-se que os danos concentram-se, principalmente, nos pilares e no 
nó viga-pilar. Deste modo, é possível constatar que o aumento de secção e armadura 
(aumento de resistência) conferido ao provete reforçado faz com que grande parte do 
dano se distribuísse pelas vigas e nó, conservando a integridade dos pilares; 
• A partir da visualização da distribuição do dano nos diferentes provetes verifica-se que 
a não existência de vigas transversais influenciou o modo de rotura dos mesmos 
provetes. 
7.2.3.  IPE versus IPE reforçado 
7.2.3.1. Relação força-deslocamento 
Da visualização da figura 98 a), relativa aos diagramas força-deslocamento dos provetes 
IPE e IPE reforçado, verifica-se que a força resistente máxima atingida, no sentido positivo do  
deslocamento, por estes é de 51 kN (drift de 2%) e 148,0 kN (drift de 2,5%), respectivamente. 
No último ciclo de deslocamento do provete IPE original, a força registada, no sentido 
positivo, foi de 28 kN (drift 4%), enquanto que para o provete IPE reforçado registou-se uma 
força de 86,4 kN (drift 5,5%) para o mesmo sentido de deslocamento.  
Deste modo, em termos de força resistente máxima o provete IPE reforçado apresenta 
um ganho de 190,2% em relação ao provete original. No que diz respeito à força registada 
para o nível de drift 4% (correspondente ao último nível de drift do provete original), verifica-
se que o provete IPE reforçado apresenta um ganho de 367,9% em relação ao provete original. 
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a) 
 
b) 
Figura 98. Relação força-deslocamento dos provetes IPE versus IPE reforçado: a) Gráfico da 
relação força-deslocamento (ciclos histeréticos); b) Envolventes força-deslocamento e 
respectiva identificação dos danos. 
Comparando as envolventes da figura 98 b) verifica-se uma melhoria da rigidez do provete 
quando reforçado. No entanto, o surgimento das fissuras nos elementos, exceptuando as vigas, 
deu-se para níveis de drift mais pequenos. 
No caso do provete IPE original, a fissuração das vigas deu-se para o nível de drift 
0,1%, enquanto que no provete IPE reforçado as mesmas ocorreram para um nível de drift de 
0,2%. Por outro lado, a fissuração nos pilares e no nó do provete original ocorrem para níveis 
de drift superiores aos do provete reforçado. No entanto, a força registada aquando do 
aparecimento destas fissuras é superior no provete IPE reforçado. No caso do provete IPE 
original a fissuração nos pilares ocorre para um nível de drift de 1%, cuja força aplicada é de 
47 kN. Por outro lado, as fissuras dos pilares do provete reforçado surgem para um nível de 
drift de 0,5%, para uma força aplicada de 89 kN. As fissuras diagonais no interior do nó do 
provete IPE original ocorrem para um nível de drift de 1,5%, enquanto no provete reforçado 
estas surgem para um nível de drift de 1,0%.  
O destacamento do betão nos dois provetes inicia-se após se atingir a força resistente 
máxima, nomeadamente, para um nível de drift de 2,5%, no caso do provete original, e para 
um nível de drift de 3,5%, no caso do provete reforçado. 
No caso da força última, verifica-se que esta ocorreu para um nível de drift de 3,1%, no 
caso do provete original, e para um nível de drift de 4,6%, no caso do provete reforçado. 
A cedência dos dois provetes ocorreu para níveis de drift semelhantes, ou seja, no caso 
do provete IPE original a cedência do provete ocorre para um nível de drift de 0,52% 
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(registando uma força aplicada é de 44,8 kN), enquanto que para o provete IPE reforçado a 
cedência do provete ocorre para um nível de drift de 0,58% ( cuja força aplicada é de 90,6 
kN). 
Por último, verificou-se que a rigidez inicial do provete reforçado é superior à rigidez 
do provete original. Para o provete reforçado registou-se uma rigidez inicial de 7,8 kN/mm, 
para os dois sentidos do deslocamento imposto, e uma rigidez pós-pico de -0,6 kN/mm. No 
caso do provete original, registou-se uma rigidez inicial de 5,7 kN/mm, e uma rigidez pós-
pico de -9,3 kN/mm, no sentido positivo, e -5,9 kN/mm, no sentido negativo. do 
deslocamento.  
7.2.3.2. Energia dissipada 
A figura 99 apresenta a evolução da energia dissipada dos provetes IPE e do provete IPE 
reforçado em relação ao drift. No final dos ensaios de cada provete, o provete IPE reforçado é 
o que apresenta um valor maior da energia dissipada, cerca de 165,3 kN.m, para um nível de 
drift de 5,5%, enquanto que o provete IPE apresenta um valor da energia dissipada de 35,6 
kN.m, para um drift de 4%. Deste modo, no final dos carregamento cíclicos que cada provete 
foi sujeito, é possível afirmar que a energia dissipada pelo provete IPE reforçado é 364,3% 
superior à energia dissipada pelo IPE original (no seu último nível de drift). Por outro lado, 
para o nível de drift de 4% o valor da energia dissipada do provete IPE reforçado é de 89,9 
kN.m. Deste modo, o valor da energia dissipada do provete IPE reforçado é 152,5% superior 
ao valor obtido pelo IPE original. 
 
Figura 99. Energia dissipada dos provetes IPE e IPE reforçado. 
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7.2.3.3. Amortecimento equivalente 
A figura 100 apresenta a evolução do amortecimento equivalente dos dois provetes em 
relação ao nível de drift imposto. De acordo com a figura, o provete IPE apresenta uma 
evolução do amortecimento equivalente que vai desde os 6,7% (µΔ = 1 m/m) até os 12,7% (µΔ 
= 7,9 m/m), enquanto que o provete IPE reforçado regista uma evolução do amortecimento 
equivalente que vai desde 3,9% (µΔ = 1 m/m) até os 9,5% (µΔ = 9,5 m/m). Deste modo, é 
possível afirmar que o provete IPE original apresenta, ao longo de todo o seu ensaio, valores 
de amortecimento equivalente mais elevados. De facto, o provete IPE original, ao longo da 
ductilidade, apresenta mais 32,1%, em média, de amortecimento que o provete IPE reforçado. 
 
Figura 100. Amortecimento equivalente dos provetes IPE e IPE reforçado. 
7.2.3.4. Comparação dos danos observados 
A partir da figura 101 a), observa-se um padrão de fissuras, com maior concentração das 
mesmas no interior do nó viga-pilar, que se desenvolve progressivamente pelos elementos 
(vigas e pilares). Verifica-se que as fissuras presentes nos pilares e nas vigas ocorrem em 
zonas próximas dos estribos. A rotura do provete original deu-se por esmagamento do betão 
no interior do nó.  
À semelhança do provete mencionado no ponto anterior, verifica-se no provete IPE 
reforçado, figura 101 b), uma maior distribuição da concentração do dano pelos elementos, 
apesar de este ser maior no nó viga-pilar e nas interfaces pilar-nó. Por outro lado,  verifica-se 
que as fissuras nas vigas desenvolvem-se até cerca de metade do seu comprimento, e em 
zonas muito próximas aos estribos. Regista-se ainda o destacamento do betão no interior do 
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nó. Apesar de se ter conseguido uma elevada concentração do dano nas vigas, verifica-se a 
rotura do provete se dá na região do nó viga-pilar por esmagamento do betão no interior do nó 
viga-pilar. 
 
a) 
 
b) 
Figura 101. Estado final dos provetes (face superior do provete): a) Provete IPE original, 
adaptado de Melo (2014); b) Provete IPE reforçado. 
7.2.3.5. comparação dos comprimentos das rótulas plásticas 
Da observação da tabela 27 verifica-se que os comprimentos das rótulas plásticas do provete 
IPE reforçado são ligeiramente inferiores aos comprimentos obtidos para o provete IPE. De 
facto, o comprimento da rótula plástica do pilar superior do provete IPE é 1,1 vezes superior 
ao provete reforçado, e o comprimento da rótula do pilar inferior do provete reforçado é 1,3 
vezes superior ao comprimento da rótula plástica do pilar inferior do provete original. Por 
outro lado, o provete reforçado apresenta valores dos comprimentos das rótulas plásticas das 
vigas superiores aos dos mesmos elementos do provete original. O comprimento da rótula 
plástica da viga esquerda do provete reforçado é 2 vezes superior ao comprimento da rótula 
plástica do mesmo elemento do provete IPE, e o comprimento da rótula plástica da viga 
direita do provete reforçado é 2,5 vezes superior ao comprimento da rótula plástica da viga 
direita do provete IPE. 
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Tabela 27. Comparação dos comprimentos das rótulas plásticas. 
Provete Pilar superior Pilar inferior Viga esquerda Viga direita 𝑳𝒑 (m) 𝑳𝒑 𝒉 𝑳𝒑 𝑳𝒑 𝒉 𝑳𝒑 (m) 𝑳𝒑 𝒉 𝑳𝒑 (m) 𝑳𝒑 𝒉 
IPE 
reforçado 0,09 0,21 0,08 0,19 0,14 0,23 0,19 0,31 
IPE 0,08 0,27 0,06 0,20 0,07 0,14 0,075 0,15 
  
7.2.3.6. Relação momento-curvatura 
Na figura 102 apresenta-se a relação momento-curvatura nas extremidades dos elementos 
estruturais (pilar superior e viga à direita do nó viga-pilar) dos provetes IPE e IPE reforçado. 
A curvatura considerada nesta dissertação corresponde à curvatura média no primeiro troço de 
cada elemento instrumentado, figura 60. 
 
a) 
 
b) 
Figura 102. Relação momento-curvatura dos provetes IPE e IPE reforçado: a) Pilar superior; 
b) viga à direita da ligação viga-pilar. 
Analisando as relações momento-curvatura, verifica-se que no pilar superior, figura 102 a), o 
provete IPE reforçado regista um valor do momento resistente máximo consideravelmente 
superior ao momento resistente máximo registado no provete IPE. Nomeadamente, o provete 
IPE reforçado, para o sentido positivo do deslocamento lateral imposto, apresenta um 
momento resistente máximo de 175,6 kN.m, para uma curvatura de 0,39 m-1, enquanto que o 
provete IPE original apresenta um momento resistente máximo de 64,1 kN.m, e uma 
curvatura de 0,01 m-1. Deste modo, o provete reforçado apresenta um momento resistente 
máximo 173,9% superior ao momento obtido pelo provete IPE original, e uma curvatura 
380% superior à curvatura obtida para o provete original. 
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No que diz respeito à relação momento-curvatura da viga direita, figura 102 b), o 
provete IPE reforçado atinge, para o sentido positivo do deslocamento lateral, um momento 
resistente máximo de 214,9 kN.m, o correspondente a uma curvatura de 0,05 m-1. Quanto ao 
provete IPE original apresenta um momento resistente máximo de 55,2 kN.m e uma curvatura 
de 0,13 m-1. Deste modo, verifica-se que o provete reforçado apresenta um momento 
resistente máximo 289,3% superior ao momento resistente máximo obtido pelo provete 
original. 
7.2.3.7. Discussão dos resultados 
Da comparação de resultados dos provetes IPE original e IPE reforçado conclui-se que: 
• Devido ao aumento da secção conferido ao provete reforçado, constata-se que este 
apresenta maior rigidez e resistência do que o provete original. Por outro lado, e de 
forma semelhante ao provete IPD reforçado, verifica-se que após atingir a sua 
capacidade máxima de resistência, o provete IPE reforçado apresenta um 
comportamento mais frágil, quando comparado com o provete IPE original; 
• Ao longo de todo o ensaio constata-se que, devido ao aumento de secção e armadura 
conferido aos elementos estruturais, o provete reforçado apresenta valores mais 
elevados de dissipação de energia. Contata-se ainda que a partir do nível de drift 4%, o 
provete reforçado passa a dissipar mais energia, comparativamente com os níveis de 
drift anteriores; 
• Pelas mesmas razões evocadas na discussão de resultados do provete IPD reforçado 
versus IPD, constata-se que o provete IPE original apresenta maiores valores de 
amortecimento equivalente (até µΔ = 7,9 m/m) do que o provete reforçado; 
• Da visualização da concentração de danos na face superior de cada provete e dos 
respectivos comprimentos das rótulas plásticas constata-se que houve melhorias na 
distribuição do dano dos dois provetes. Apesar de a concentração do dano nos pilares 
ser semelhante, verifica-se que para o provete reforçado a distribuição do dano nas 
vigas foi cerca de 2 vezes superior ao registado para as vigas do provete original (ver 
tabela 27), havendo uma diminuição da concentração do dano no nó viga-pilar.  
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8. CONCLUSÕES E POSSÍVEIS AÇÕES DE DESENVOLVIMENTO 
FUTURO 
8.1. Conclusões 
A presente dissertação tinha como objectivos principais: Dimensionar, detalhar, 
executar e ensaiar soluções de reforço estruturais a aplicar numa série de nós viga-pilar, com a 
finalidade de melhorar o desempenho destes face a carregamentos cíclicos.  
De acordo com Varum et al. (2005), até à década de 70 a maioria do edificado 
português em betão armado não possuía critérios específicos de dimensionamento sísmico, 
simplesmente porque a regulamentação da altura não contemplava esse tipo de fenómeno 
natural. Aspectos importantes, como a utilização de armadura lisa nas construções (o que 
implicava uma fraca aderência entre os materiais betão e aço), e a inadequada ou inexistente 
pormenorização contribuíram para a elevada vulnerabilidade dos edifícios da época face à 
ocorrência de um sismo. 
O risco de colapso das estruturas de betão armado devido a fenómenos sísmicos está 
relacionado com a rotura frágil dos nós viga-pilar. Sismos recentes comprovaram a 
vulnerabilidade que estas ligações apresentam quando sujeitas a ações sismicas. Deste modo, 
o projeto sismico de nós viga-pilar em elementos de betão armado adquire uma importância 
extrema para o bom desempenho de um edificio face às ações sismicas. 
Aquando da realização de um determinado reforço, é necessário, em primeiro lugar, 
realizar uma avaliação prévia do estado de patologia e das deficiências estruturais. Em 
segundo lugar, é necessário realizar um projeto cuidado da intervenção, por forma a garantir a 
efetiva diminuição da vulnerabilidade sismica da contrução em causa. 
Para a reabilitação dos provetes foram propostas duas soluções de reforço. A primeira 
solução consistiu no encamisamento total de betão armado do pilar do provete IPC. A 
segunda proposta de reforço passou pelo encamisamento em betão armado das vigas e pilares 
dos provetes IPD e IPE. No entanto, os varões longitudinais de reforço do pilar do provete 
IPD contornaram as vigas, de modo a evitar a furação das vigas. 
De acordo com os resultados obtidos na campanha laboratorial de análise do 
comportamento de nós viga-pilar de betão armado reforçados com recurso ao encamisamento 
de betão armado quando sujeitos a carregamento ciclicos, foi possível retirar as seguintes 
conclusões: 
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•  Os três provetes reforçado apresentam um comportamento histerético semelhante; 
• Nos três provetes estudados não se verificou, aquando da realização de cada ensaio, o 
escorregamento das diferentes camadas de betão, o que leva a concluir que a técnica 
utilizada para o tratamento e preparação da superfície da interface foi aplicada com 
sucesso; 
• Os valores da capacidade máxima de resistência registada pelos provetes IPE e IPD 
reforçados são bastante próximos, uma vez que estes possuem as mesmas 
caracteristicas geométricas, mesma quantidade de armadura, materiais com 
propriedades semelhantes, diferindo apenas na pormenorização das armaduras; 
• O provete IPC, reforçado apenas no pilar, atinge a sua resistência máxima de 85 kN, 
para o deslocamento imposto de 60 mm. Por outro lado, os provetes IPD e IPE, 
reforçados nas vigas e pilares, atingem a sua resistência máxima de 140,6 (nó IPD) e 
148,0 (nó IPE), para o deslocamento imposto de 60 e 75 mm, respectivamente; 
• Os provetes IPD e IPE reforçados apresentam maior degradação da rigidez após 
atingir-se a capacidade máxima de resistência, comparativamente ao provete IPC; 
• O provete IPE apresenta valores mais elevados da rigidez secante ao longo de todo o 
ensaio. No entanto, é de constatar que a degradação da rigidez dos provetes reforçados 
IPD e IPE é bem mais acentuada que a do provete IPC; 
• Para o deslocamento máximo imposto (final de cada ensaio), o provete IPC reforçado 
apresenta maior ductilidade em relação aos restantes provetes; 
• No provete IPC reforçado verificou-se uma distribuição do dano sobretudo pelas 
vigas. Por outro lado, verifica-se nos provetes IPD reforçado e IPE reforçado um 
padrão de dano com maior concentração de fissuras no interior dos respectivos nós e 
vigas; 
• No caso do provete IPC reforçado, o mecanismo pilar forte–viga fraca foi assegurado, 
pois a maior parte do dano ocorre nas vigas (nas interfaces viga-nó e nas zonas onde 
foram realizadas as injeções), protegendo assim os pilares e o nó viga-pilar. As 
primeiras fissuras nas vigas surgem para o nível de drift 0,2%, nas zonas onde foram 
realizadas as injeções. Este facto leva a concluir que a reparação realizada inicialmente 
com recurso à injeção de resina do tipo epoxy não produziu o efeito esperado. As 
fissuras presentes no interior do nó surgiram para níveis de drift reduzidos (1,0% e 
1,5%), não se registando o aparecimento de mais fissuras no nó viga-pilar no decorrer 
do ensaio; 
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• O provete IPC reforçado apresenta melhorias no seu comportamento face a 
carregamentos cíclicos, quando comparado com o provete original, nomeadamente, 
em relação à capacidade resistente e rigidez, energia dissipada e ductilidade; 
• Os provetes IPD e IPE apresentam melhorias significativas em relação à capacidade 
resistente e rigidez, energia dissipada, e ductilidade, comparativamente aos provetes 
originais;  
• De um modo geral, os resultados obtidos para os provetes IPD e IPE são relativamente 
semelhantes, o que leva a concluir que quer se opte por furar as vigas para passagem 
dos varões longitudinais, quer se opte por contornar estes elementos não gera grandes 
alterações no comportamento dos elementos face a carregamentos cíclicos. 
Em suma, quando se pretende melhorar a capacidade de resposta dos elementos de betão 
armado face às solicitações sísmicas, o recurso a encamisamentos de betão armado como 
medida de reforço/reparação apresenta resultados bastante satisfatórios.  
Para além das razões mencionadas anteriormente, o sucesso deste tipo de técnica de 
reforço é garantido através das propriedades dos materiais utilizados, de questões 
arquitectónicas da construção, da relação custo/benefício, da simplicidade e rapidez de 
execução do reforço, e do custo de manutenção da estrutura reforçada durante o período de 
serviço desta. Face aos factores mencionados anteriormente, e face às melhorias evidenciadas 
pelos nós, conclui-se que o encamisamento por betão armado trata-se de uma medida de 
reforço a ter em conta caso seja necessário o reforço sísmico de nós viga-pilar em edifícios de 
betão armado. 
8.2. Possíveis ações desenvolvimento futuro 
Tendo em conta o trabalho desenvolvido nesta campanha de ensaios para caracterizar o 
desempenho de nós viga-pilar reforçados com encamisamento em betão armado, e face aos 
resultados e conclusões obtidas, propõe-se a ampliação desta campanha de ensaios,  de modo 
a explorar outras variáveis que possam influenciar o comportamento deste tipo de ligações, 
destacando-se: 
• Avaliação da influência da espessura da camada de reforço na capacidade resistente 
dos elementos estruturais que constituem as ligações viga-pilar; 
• Avaliação da influência da capacidade resistente dos varões de aço da camada de 
reforço na capacidade resistente dos elementos estruturais encamisados; 
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• Estudar de forma mais exaustiva como é que o nível de carga axial influência a 
resistência e o modo de rotura das ligações viga-pilar quando sujeitos a carregamento 
cíclicos; 
• Estudar o sucesso desta técnica de reforço em ligações viga-pilar constituídas por 
lajes; 
• Realização de ensaios biaxiais em ligações viga-pilar com reforço e comparação dos 
resultados experimentais com o resultados obtidos nos testes cíclicos uniaxiais. 
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ANEXOS 
Nesta secção expõem-se a evolução dos danos observados em alguns níveis de drift (0,1%, 
1,0%, 2,0%, 3,0%, 4,0% e 5,0%) da lei de deslocamentos aplicada nos ensaios dos provetes. 
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Anexo I – provete IPC 
Tabela 28. Dano observado para alguns níveis de Drift (provete IPC reforçado) 
Provete IPC reforçado 
Drift Dano observado 
0,1% (3 mm) 
 
1,0% (30 mm) 
 
2,0% (60 mm) 
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3,0 % (90 mm) 
 
4,0% (120 mm) 
 
5,0 % (135 mm) 
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Anexo II – Provete IPD reforçado 
Tabela 29. Dano observado para alguns níveis de Drift (provete IPD reforçado). 
Provete IPD reforçado 
Drift Dano observado 
0,1% (3 mm) 
 
1,0% (60 mm) 
 
2,0% (60 mm) 
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3,0% (90 mm) 
 
4.0% (120 mm) 
 
5,0% (135 mm) 
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Anexo III – Provete IPE reforçado 
Tabela 30. Dano observado para alguns níveis de Drift (provete IPD reforçado). 
Provete IPE 
Drift Dano observado 
0,1% (3mm) 
 
1,0% (30 mm) 
 
2,0% (60 mm) 
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3,0% (90 mm) 
 
4,0% (120 mm) 
 
5,0% (135 mm) 
 
 
